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Resumo
Quando uma determinada região sofre uma catástrofe natural, como por exemplo um sismo,
as estruturas consideradas primordiais como as pontes, devem continuar funcionais após o
evento. No Brasil, atualmente existe uma lacuna em relação ao nível de conhecimento do
dano sísmico esperado após um evento extremo para a maioria das pontes construídas, em
especial as mais antigas. Diante desse cenário, e sob a presunção de que a maior probabili-
dade de risco sísmico abrange as regiões Norte e Nordeste do país, o presente trabalho realiza
um estudo analítico da vulnerabilidade sísmica de uma ponte de concreto armado, mediante
simulações de possíveis solicitações sísmicas para essas regiões. Para a definição da estrutura
da ponte, foi proposta uma geometria similar às encontradas nas rodovias brasileiras, gerada
com base em dados coletado e informações de obras existentes. Assim sendo, com o intuito
de analisar a resposta da ponte ante as solicitações sísmicas, foram desenvolvidas curvas
de fragilidade a partir de análises dinâmicas não lineares. Neste contexto, é fundamental
que seja determinada a capacidade estrutural e a demanda sísmica da estrutura através de
simulações da resposta em relação ao sismo. A determinação da capacidade possibilita a
estimativa de valores para diferentes estados limites de capacidade dos elementos estrutu-
rais. Para os pilares, a capacidade é calculada por meio de uma análise estática não linear
do tipo Pushover, e para outros componentes estruturais, a capacidade é calculada a partir
de dados da literatura. De outra parte, a determinação da demanda é obtida a partir de
uma análise dinâmica incremental, implementando sinais de 13 terremotos reais extraídos da
base de dados do Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER), representados
em registros de acelerogramas. Esses sismos são compatíveis com um espectro de resposta
representativo para as regiões Norte e Nordeste do Brasil. A fim de validar os procedimentos
de cálculo, a caracterização dos materiais e critérios assumidos na modelagem estrutural, é
realizada a análise da vulnerabilidade para um pilar de concreto armado isolado, avaliando
a resposta de uma estrutura mais simples se comparada com o sistema da ponte toda. Para
a modelagem desse pilar, são efetuadas análises numéricas simulando carregamento lateral
cíclico seguindo um padrão de deslocamentos controlados, que permitem comparar a res-
posta histerética com dados obtidos de um trabalho experimental. Para a ponte, a partir
das análises de vulnerabilidade realizadas, são obtidos resultados necessários para avaliação
da probabilidade de dano dos elementos estruturais críticos. Finalmente, conjugando os mo-
delos de demanda sísmica e da capacidade estrutural, são obtidas as curvas de fragilidade
para esses elementos e para o sistema todo da ponte, refletindo a probabilidade condicional
de falha para cada nível de dano definido.
Palavras-chave: Pontes; Vulnerabilidade sísmica; Curvas de fragilidade; Análise de Pusho-
ver ; Análise dinâmica incremental.
Abstract
When a particular region is affected by a natural disaster, such as an earthquake, struc-
tures of great importance such as bridges should remain stable and functional after the
event. Nowadays in Brazil there is a lack of information available about the expected seis-
mic damage after an extreme event for most of the as-built bridges, especially the oldest ones.
Considering this scenario, and under the assumption that the highest probability of seismic
risk covers the North and Northeast regions of the country, the present work performs an
analytical seismic vulnerability assessment of a reinforced concrete bridge, considering the
uncertainties about the possible seismic demand for these regions. To define the bridge struc-
ture, a conventional geometry equivalent of those generally found on Brazilian highways is
proposed, based on data collected and information from existing works. Therefore, in order
to analyze the bridge response to seismic events, fragility curves were developed from nonlin-
ear dynamic analysis.In this context, it is essential to determine the structural capacity and
the seismic demand of the structure through simulations of the response to an earthquake.
The determination of the structural capacity allows the estimation of values for different
damage states for different structural elements. For the columns, the capacity is calculated
by means of a non-linear Pushover static analysis, and for other structural components, the
structural capacity is obtained from literature data. On the other hand, seismic demand
determination is obtained from an incremental dynamic analysis, implementing signals from
thirteen real earthquakes extracted from the Pacific Earthquake Engineering Research Cen-
ter PEER database, represented in accelerogram records. These earthquakes are compatible
with a representative response spectrum for the North and Northeast regions of Brazil. In
addition, in order to validate calculation procedure and the characterization of materials
and structural criteria assumed in modeling, it was performed a vulnerability assessment
to an isolated reinforced concrete column, evaluating the response of this simple structure
compared to the whole bridge system. For the modeling of this column, a numerical analyzes
were performed simulating cyclic lateral loading, following a pattern of controlled displace-
ments, which allow comparing the hysteretic response with data taken from an experimental
study. For the bridge, from the vulnerability analyzes performed, necessary results were
obtained to evaluate the probability of damage for the critical structural elements. Finally,
combining the seismic demand models and the structural capacity of each component, it was
possible to obtain the fragility curves for these elements and fragility curves for the entire
bridge system, reflecting the conditional probability of failure for each defined damage level.
Keywords: Bridges, Seismic Vulnerability; Fragility Curves; Pushover Analysis; Incremen-
tal Dynamic Analysis.
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1 Introdução
Muitas das concepções atuais no campo da engenharia, como as pontes, surgiram
ao longo da história quando as comunidades precisaram superar obstáculos que delimitavam
seu entorno, para ultrapassar fronteiras de todo tipo e enfrentar os desafios inerentes da na-
tureza. Essas comunidades tentaram com ajuda da engenharia transformar suas dificuldades
em oportunidades, levando-as aos limites de sua habilidade de criar ferramentas e projetar
estruturas para seu bem-estar.
No contexto do desenvolvimento de projetos de engenharia, os desafios geralmente
aparecem devido à existência de fatores naturais adversos que dificultam a construção das
obras, tais como a presença de rios, terrenos de difícil acesso, climas desfavoráveis e até
mesmo conflitos sociais. Uma evidência de como uma estrutura bem concebida permanece
funcional e estável com o passar do tempo, apesar da presença desses fatores, é a construção
mostrada na Figura 1.1. Conhecida com o nome de Ponte Zhaozhou, está situada no sul da
província de Hebei (China) e foi construída no ano de 595 durante a dinastia Sui. Esta é
uma obra que até a presente data sobreviveu a múltiplos confrontos com a história, como
guerras, inundações e especialmente a sismos, que são objeto de estudo neste trabalho.
Figura 1.1: Ponte Zhaozhou, 37.40 mts de cumprimento entre apoios , construída nos anos 595 em
China(Fonte: <https://www.gettyimages.com/>, acesso 06/2017)
A nível mundial, as pontes e viadutos são consideradas estruturas primordiais
para a economia e para o desenvolvimento da comunicação rodoviária nos países, sendo de
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grande preocupação dos governos identificar até que ponto essas estruturas são vulneráveis,
sobretudo diante da possibilidade da ocorrência de fenômenos naturais extremos, como os
sismos. Quando uma determinada região sofre um terremoto, garantir a funcionalidade das
estruturas de pontes e viadutos se torna essencial para a evacuação de pessoas, além de
constituir redes fundamentais para o acesso das brigadas de emergências e equipamentos de
resgate.
Durante um evento sísmico de grande magnitude, são liberadas consideráveis
quantidades de energia, provocando vibrações e ondas sísmicas que conforme a sua ampli-
tude, intensidade e meio de propagação no manto da terra, geram tensões nas complexas
interações dos estratos das placas tectônicas. Essas tensões se manifestam muitas vezes
com movimentações significativas da crosta terrestre, afetando as construções na superfí-
cie com perdas tanto na resistência como na estabilidade. Os terremotos são considerados
uns dos fenômenos naturais mais imprevisíveis e capazes de produzir incontáveis prejuízos à
integridade humana.
Visto a importância das pontes, a concepção global é que essas estruturas devem
ser projetadas para continuar estáveis durante um evento sísmico e permanecer funcionais
após a sua ocorrência.
Ao redor do mundo e ao longo da história, tem-se evidenciado o poder catastrófico
dos sismos. Para citar alguns exemplos, observam-se nas Figuras 1.2 e 1.3, o grau de dano e a
destruição em duas estruturas que desabaram devido às solicitações geradas pelos sismos. As
fotografias correspondem aos viadutos Cypress nos Estados Unidos e Hanshin Expressway
no Japão, os quais respectivamente, foram atingidos pelos terremotos Loma Prieta em 1989
e o Terremoto de Kobe em 1995.
Figura 1.2: Colapso do Viaduto de Cypress, Terremoto Loma Prieta, Oakland , CA , US ,1989 (Fonte:
<https://www.usgs.gov/media/images/cypress-viaduct-0>, acesso 06/2017).
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Figura 1.3: Colapso Viaducto da Hanshin expressway, Terremoto Kobe, 1995 (Fonte:
<http://i.imgur.com/yjUhlkU.jpg>, acesso 06/2017).
A realidade das construções no Brasil aponta que a maioria das estruturas de
pontes e viadutos foram construídas no século passado, a partir da década de 1940 (Mendes,
2009), e projetadas conforme os critérios e regulamentos que se utilizavam nos distintos
períodos marcados pelas normas da época. Conforme ocorre em muitas estruturas antigas no
mundo, as especificações e solicitações de projeto dessas estruturas existentes estão obsoletas
em relação às condições normativas vigentes, especialmente no que se refere a vulnerabilidade
mediante um eventual evento sísmico.
Geralmente, a implantação de medidas para a atualização das estruturas mais
antigas aos padrões modernos implicaria em um significativo investimento econômico, de-
pendendo do nível de intervenção na adequação. No caso das pontes e viadutos, o acréscimo
de custos de manutenção está ligado normalmente ao desgaste natural com o tempo, também
na adequação da capacidade resistente dos elementos estruturais aos trens-tipo regulamenta-
dos nas normas vigentes. Essas medidas podem ser adotadas como uma prevenção do risco
mediante às solicitações não projetadas, visto que a avaliação da segurança é indispensável
quando surgem dúvidas em relação à capacidade da estrutura resistir as ações solicitantes
(Tavares, 2011).
A maior parte das atividades sísmicas que se têm registros no mundo, ocorrem
nos limites geológicos das Placas Tectônicas na zona denominada Anel de Fogo do Pacífico.
Essa zona corresponde a regiões onde ocorrem 90 % dos terremotos do mundo (Normile,
2011). Em virtude da dificuldade de prever a ocorrência dos terremotos, existem fatores na
geomorfologia do planeta que ajudam a estabelecer padrões do comportamento dinâmico do
interior da terra, como a correlação existente entre este tipo de atividade e as regiões com
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presença de falhas geológicas. É importante considerar que as ondas sísmicas se propagam
através da capa da litosfera, em maior ou menor grau, dependendo de quantidade de energia
liberada e a distância ao foco sísmico. De modo que, pelo menos em teoria, é possível
registrar vibrações sísmicas em qualquer zona da superfície terrestre.
Na atualidade, o projeto e a execução de obras civis em zonas de atividade sísmica
apresentam numerosos desafios, sobretudo no que se refere à definição de soluções cada
vez mais eficientes. Em relação ao projeto de estruturas sismo resistentes, nas últimas
décadas surgiram valiosas contribuições em termos de análises não lineares e de simulação
do comportamento dos materiais envolvidos. Além disso, com a evolução dos mapas de risco
sísmico e a consideração de períodos de retorno mais elevados para os efeitos sísmicos, tem-
se favorecido o estudo de novas metodologias de análise e dimensionamento, modificando a
maneira de conceber novas estruturas ou reabilitar as estruturas existentes.
Diante desse cenário, a nível mundial, existe a tendência de atualização constante
dos códigos e de documentos normativos que regem o dimensionamento e o comportamento
de estruturas sismo resistentes, para a correta determinação da vulnerabilidade estrutural
em regiões com sismicidade significativa. Nesse âmbito, destacam-se as análises utilizando
curvas de fragilidade, que fazem parte de ferramentas estatísticas, que se utilizam de concei-
tos probabilísticos para avaliar a vulnerabilidade sísmica, subsidiando a tomada de decisão
quanto a necessidade de mudanças na concepção de novas estruturas ou na reabilitação de
estruturas existentes; esse tipo de análise têm sido cada vez mais utilizada pelas autoridades
competentes na elaboração de estratégias e planos de atuação pós-evento sísmico. Cabe
ressaltar que no Brasil este tipo de abordagem ainda é pouco utilizada. Assim sendo, o pre-
sente trabalho pretende desenvolver curvas de fragilidade como uma contribuição ao estudo
de vulnerabilidade sísmica de pontes existentes no território brasileiro.
1.1 Objetivo Geral
O objetivo deste trabalho é desenvolver e analisar curvas de fragilidade analíticas
para diferentes níveis de dano de componentes isoladas e para o sistema como um todo, de
uma ponte em concreto armado, calculando a resposta da estrutura mediante simulações de
ações sísmicas.
1.1.1 Objetivos específicos
Os objetivos específicos deste trabalho são:
Catalogar e tratar 13 registros de terremotos escolhidos e extraídos de uma base
de dados específica, representados por acelerogramas nas três direções principais, cujas com-
ponentes horizontais sejam compatíveis com um espectro de dimensionamento de norma,
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adotado para zonas de atividade sísmica moderada no Brasil.
Realizar a modelagem de um pilar circular em concreto armado, caracterizado a
partir de dados e resultados experimentais obtidos de ensaios de carregamento cíclico hori-
zontal. Diante desse cenário, realizar modelagens numéricas não lineares dos experimentos
comparando a resposta histerética do ensaio. Considerando isto, calibrar os modelos desen-
volvidos no trabalho, a fim de validar os critérios na idealização dos pilares para as análises.
Estimar e calcular a capacidade última para diferentes níveis de dano dos pila-
res através de simulações não lineares utilizando Pushover Analysis e dados existentes na
literatura.
Elaborar curvas de fragilidade utilizando valores de aceleração máxima no solo
(Peak Ground Acceleration - PGA) como medida de intensidade para o estudo de caso
do pilar isolado. Para o estudo de caso da ponte, elaborar curvas de fragilidade para três
medidas de intensidade, sendo elas: valores de PGA e valores da aceleração espectral (Spectral
acceleration - SA) característicos dos primeiros modos de vibração da estrutura. Por fim,
definir estas curvas para as componentes estruturais isoladas e para todo o sistema.
1.2 Justificativa
O território brasileiro, em sua totalidade, encontra-se contido na placa tectônica
Sul-Americana, na qual abriga o continente da América do Sul e estende-se até a Dorsal
Mesoatlântica. A placa tem fronteira no Leste com a placa Africana, no Norte com a placa
Caribenha, no Sul com a placa Antártica e de Scotia, e no Oeste com a placa de Nazca. Esta
última se afunda sob a Placa Sul-Americana e essa interação é responsável pela maior parte
da atividade sísmica nessa região do planeta. As divisas da crosta terrestre são apresentadas
no mapa da Figura 1.4.
A maioria dos terremotos de grande intensidade foram registrados nas bordas
das placas tectônicas. Todavia, existem manifestações importantes de atividade sísmicas
em lugares afastados dessas fronteiras de interação. Isso se deve à incidência de múltiplos
fatores, dentre eles a presença de falhas geológicas no interior das placas tectônicas. A
atividade sísmica das falhas geológicas (atividade intra-placa) se caracterizam geralmente
por uma liberação menor de energia quando comparado com as liberações emitidas nas
bordas (atividade interplaca). No entanto, tem-se evidenciado que sismos registrados nessas
falhas podem apresentar magnitude suficiente para produzir desastres e perdas significavas
nas estruturas (Saadi et al., 2003).
Na atualidade, conta-se com registros que evidenciam a existência no último
século de atividade sísmica dentro do território brasileiro. Um exemplo disto é mostrado na
Figura 1.5, onde se representa locais dos epicentros e respectivas magnitudes de movimentos
perceptíveis ocorridos no Brasil, conforme a uma recompilação feita de registros e dados
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desde 1720 até o ano 2017.
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Figura 1.4: Mapa Digital da Atividade Tectônica, imagem e processamento de dados por Paul Lowman y
Jacob Yates (Fonte: Catálogo de imagens e animações da Nasa).
Figura 1.5: Epicentros do Catálogo Sísmico Brasileiro, Magnitudes na escala de Richter. (Fonte: Rede
Sismográfica Brasileira 2017).
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Na Tabela 1.1 é apresentada uma lista de eventos sísmicos ocorridos no Brasil e
no mundo, classificados pelo respectivo ano e localização do epicentro.
Tabela 1.1: Sismos importantes no mundo e no Brasil (Fontes : U.S. Geological Survey, Berrocal et al.
(1984) e jornal BBC Brasil).
Sismos de maior magnitude registrados no mundo
Data Local M.Richter Descrição
04/11/1952 Kamchatka (Rússia) 9.0
Não houve registro de mortes. Causou es-
timativas de perdas da ordem de US$ 1
milhão.
22/05/1960 Chile 9.5
Aprox. 1 600 pessoas morreram e 3 000 fi-
caram feridas. Causou estimativas de per-
das da ordem de US$ 550 milhões.
28/03/1964 Alasca (EUA) 9.2
Aprox. 131 pessoas morreram. Causou
estimativas de perdas da ordem de US$
2.3 bilhões.
26/12/2004 Sumatra (Indonésia) 9.1
Aprox. 230 000 pessoas morreram e 1.7
milhão de pessoas afetadas.
11/03/2011 Honshu (Japão) 9.0
Aprox. 15 700 pessoas morreram, aprox.
4 600 dadas como desaparecidas e 5300 fe-
ridas. Causou estimativas de perdas na
ordem de US$ 309 bilhões.
Alguns sismos recentes
Data Local M.Richter Descrição
25/01/1999 Armênia (Colômbia) 6.4 Aprox. 1400 pessoas morreram.
25/03/2002 Afeganistão 6.0 Aprox. 1800 pessoas morreram.
27/02/2010 Chile 8.8 521 pessoas morreram.
13/01/2010 Haití 7.0
Mais de 200 000 pessoas morreram, aprox.
350 000 feridos e mais de 1.5 milhões de
pessoas desabrigadas.
Alguns sismos de magnitude maior a 4.0 no Brasil
Data Magn.Richter Local
1922 5.1 São Paulo
1955 6.3 Espírito Santo
1955 6.2 Mato Grosso
1980 5.2 Ceará
1983 5.5 Amazonas
1986 5.1 Rio Grande do Norte
2008 5.2 Oceano Atlântico
2007 6.5 Acre
2010 6.1 Amazonas (divisa com Acre)
Por muito tempo, perdura a idéia no desenvolvimento de projetos no Brasil, que
os sismos podem ser considerados como eventos pouco prováveis. Essa idéia foi propagada em
parte devido à ausência de equipamentos e de instrumentação sísmica nos diversos estados
do país até recentes décadas. Também devido à inexistência de relatos de experiências com
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terremotos em muitos locais do país, em relação às grandes extensões do território brasileiro
ainda pouco habitadas. Assim sendo, os fenômenos de vibração de natureza sísmica eram
constantemente ignorados, sendo que existem ao menos 48 falhas geológicas identificadas no
território brasileiro, e algumas dessas falhas possuem centenas de quilômetros de extensão
(Saadi et al., 2003). O maior número de falhas geológicas identificadas no Brasil são encon-
tradas nas regiões Sudeste e Nordeste do país, seguidas pela região Norte e Centro-Oeste.
No âmbito das simulações dos fenômenos sísmicos, devido à evolução compu-
tacional e das ferramentas de solução numéricas das últimas décadas, têm-se desenvolvido
potentes ferramentas para a realização de análises dinâmicas probabilísticas. Atualmente
existem programas capazes de resolver problemas complexos considerando grandes quanti-
dades de variáveis, sendo possível a simulação de fenômenos naturais reais com um alto grau
de incerteza, como os terremotos.
Quando se estuda os movimentos do solo e a sua interação com as estruturas, é
importante considerar diferentes fontes de incerteza, tanto no que se refere à capacidade como
no que se refere à demanda sísmica. Neste cenário, as análises não-lineares têm um maior
potencial para integrar uma representação mais realista do comportamento dos materiais
na estimativa da demanda, quando comparadas às análises lineares. Entretanto, os méto-
dos não-lineares são mais complexos e podem exigir um custo computacional relativamente
elevado.
Nas estruturas convencionais, os elementos como pilares e outras componentes
estruturais são projetadas baseados em análises estáticas, onde geralmente, as normas de
projeto adotam o uso de coeficientes de segurança que majoram as ações e reduzem a capa-
cidade dos materiais, a fim de garantir a segurança estrutural. No entanto, dado o grau de
incerteza durante um terremoto, os elementos estruturais podem exceder os estados limites
estabelecidos no projeto, ultrapassando a capacidade para o qual a resposta é interpretada
como linear e elástica.
1.3 Escopo da Pesquisa
O propósito deste trabalho é o desenvolvimento de curvas de fragilidade para uma
ponte de concreto armado, focando especialmente na análise do comportamento dos pilares.
Para isto, foi empregado parte dos procedimentos realizados no trabalho de Tavares et al.
(2012), em que foram desenvolvidas curvas fragilidade para pontes localizadas na província
de Quebec - Canadá, e verificando a suscetibilidade aos danos oriundos da ocorrência da
atividade sísmica.
A metodologia de análise da vulnerabilidade adotada neste trabalho foi adaptada
do trabalho de Siqueira et al. (2014a) e está fundamentada nas abordagens dos estudos de
Nielson e DesRoches (2007) e Padgett e DesRoches (2008) para portfolios de pontes. A Fi-
gura 1.6 apresenta um fluxograma esquemático dos procedimentos realizados neste trabalho,
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no qual foi necessário realizar a modelagem numérica da ponte e utilizar a leitura de registros
de sinais sísmicos, que permitiram simular forças inerciais devidas à ação do terremoto na
estrutura, com a utilização de análises não lineares.
DISTRIBUIÇÃO DA CAPACIDADE
MODELAGEM-ANÁLISE NÃO LINEAR REGISTROS DE MOVIMENTO DO SOLO ANÁLISES PUSHOVER
ELEMENTO OU COMPONENTE
RISCO SÍSMICO ESTADOS LIMITES
         ANÁLISES NÃO LINEAR DINÂMICA / ANÁLISES  TEMPORAIS
      CALIBRAÇÃO COM ENSAIOS EXPERIMENTAIS
ESCALONAMENTO DOS SINAIS NÍVEIS E ESTADOS
DE DANO
DISTRIBUIÇÃO DO DANO
DESENVOLVIMENTO DAS CURVAS DE FRAGILIDADE
Figura 1.6: Metodologia usada para a análise de vulnerabilidade (Adaptado de Siqueira et al., 2014a).
Em pontes, as componentes vinculadas diretamente ao solo, como os pilares, en-
contros e outros elementos que são projetados para dar suporte e resistência, geralmente são
os mais importantes para a estabilidade quando submetidos às ações sísmicas. Neste sentido,
Tavares et al. (2012) evidenciaram que a fragilidade de pontes localizadas na província de
Quebec (Canadá) é governada pela vulnerabilidade dos pilares.
Quando a vulnerabilidade sísmica de uma estrutura está sendo determinada, é
necessário que seja realizada uma avaliação da resposta sísmica. Para esse tipo de avaliação,
as análises probabilísticas são alternativas de uso recorrente, dado que permitem abordagens
onde são utilizados modelos do comportamento das variáveis de natureza aleatória, o qual
possibilita a interpretação de simulações do fenômeno sísmico. Nesse sentido, o desenvolvi-
mento de curvas de fragilidade é um método que apresenta esse potencial.
Em estruturas de pontes, existem elementos que governam a vulnerabilidade es-
trutural, e que estão relacionados com a capacidade e resistência ao sismo. Diferentes pa-
drões de dano foram detectados em diversas estruturas monitoradas após a passagem de
terremotos. Esse padrões indicam a existência de elementos estruturais que apresentam uma
maior incidência na resposta e resistência da estrutura em relação aos efeitos do terremoto.
Conforme esses monitoramentos e testes realizados por especialistas, existem parâmetros na
literatura que permitem a adoção de modelos probabilísticos que auxiliam na interpretação
do comportamento dos mecanismos de falhas da estrutura. No presente trabalho, a capa-
cidade estrutural foi determinada a partir da realização de análises do tipo Pushover para
a ponte como um todo, considerando os pilares e outras componentes estruturais, mediante
recomendações e critérios apresentados na literatura para quatro estados específicos de dano.
A definição dos estudos de caso do presente trabalho considera na abordagem
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duas estruturas: a primeira, a qual corresponde a um pilar em concreto armado estudado
para validar critérios adotados na idealização e caracterização desses elementos nas análises;
e a segunda, referida à estrutura de ponte objeto do trabalho. O modelo estrutural desta
ponte, foi concebido e proposto pelo autor, baseando-se em informações coletadas da rede
rodoviária do país, considerando as geometrias de estruturas de pontes mais amplamente
construídas no Brasil.
Na verificação da vulnerabilidade sísmica nos estudos de caso, foram utilizados
um grupo de 13 registros de sinais de terremotos de diferentes lugares do mundo, represen-
tados por acelerogramas nas direções principais. Nas análises dos modelos foram assumidos
unicamente os pares de sinais correspondentes aos registros de medições horizontais do sismo.
Esses acelerogramas foram compatibilizados com o espectro de dimensionamento da região
nordeste do Brasil.
Para cada um dos estudos de caso foi desenvolvida uma análise dinâmica in-
cremental. Para tanto, foram realizadas análises a partir do escalonamento do valor da
aceleração máxima ao nível do solo adotada dos acelerogramas utilizados. Para o estudo
de caso do pilar, se adotaram o total de 13 pares de acelerogramas horizontais definidos
para as análises, enquanto para o estudo de caso da ponte, foram utilizados 12 pares de
acelerogramas desses sinais.
As simulações dos modelos estruturais foram realizadas no programa de análise
numérica SAP2000 v.17.1.1 (Computers & Structures Inc., 2015) considerando análises com
histórico temporal de acelerações do solo. A partir desses resultados obtidos nas simula-
ções, foram determinados os modelos da demanda sísmica para cada uma das componentes
estruturais das pontes, com histórico temporal de acelerações do solo, utilizando registros
temporais dos acelerogramas escalonados. Seguidamente, modelos probabilísticos foram esti-
mados para a determinação das curvas de fragilidade das componentes estruturais de acordo
com cada nível de dano estabelecido.
Finalmente, a avaliação da fragilidade total da ponte foi realizada pela combina-
ção dos efeitos de fragilidade das componentes de maior influência na resposta, tais como
os apoios, pilares e os encontros. Essa fragilidade foi avaliada através do método estatístico
de simulações de Monte Carlo, gerando um total de amostras da ordem de 105 valores ale-
atórios, tomadas as distribuições geradas conforme os parâmetros estatísticos calculados da
capacidade e a demanda. A partir disso, foram determinadas as estimativas das possibilida-
des de sucesso nos quais a demanda é superior a capacidade para cada nível de intensidade
específico e também para cada estado de dano em função da medida de intensidade.
O presente trabalho é importante como uma contribuição ao estudo de vulnerabi-
lidade de estruturas, dado que existe uma lacuna em relação ao nível de conhecimento após
de um possível evento extremo para a maioria das construções no Brasil.
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1.4 Estrutura do trabalho
O trabalho está estruturado em capítulos conforme descrição a seguir:
O Capítulo 1: Na introdução são apresentadas a problemática envolvida em uma análise
de vulnerabilidade sísmica, mostrando noções gerais dos temas junto à definição dos
objetivos, justificativa e o escopo da pesquisa.
No Capítulo 2: São apresentados conceitos teóricos relacionados à ação sísmica, como ge-
neralidades da magnitude e a tectônica de placas. Além disso, são apresentadas defini-
ções dos acelerogramas e uma pequena introdução do mapeamento sísmico das regiões
do Brasil. São também apresentadas generalidades sobre as definições do sistema es-
trutural da ponte e características dos aspectos como a geometria, solo de fundação e
concepções dos tipos de solos mais predominantes no Brasil.
No Capítulo 3: São ilustradas as considerações sobre as curvas de fragilidade desenvolvidas
na pesquisa, também se faz uma breve introdução em relação aos estados de capacidade
e os modelos de probabilidade de dano sísmico.
No Capítulo 4: Descreve-se a metodologia no desenvolvimento da pesquisa, apresentam-se
os estudos de caso e generalidades dos procedimentos desenvolvidos.
No Capítulo 5: São apresentados e discutidos os resultados obtidos para o caso de um
pilar isolado e de uma ponte completa, onde as curvas de fragilidade são desenvolvidas
para mostrar a susceptibilidade desse tipo de estrutura face aos eventos sísmicos no
Brasil.
No Capítulo 6: São apresentadas as conclusões do trabalho.
No Capítulo 7: Apêndices do Trabalho.
2 Parâmetros sísmicos e generalidades
Neste capítulo são apresentadas algumas noções básicas sobre generalidades sís-
micas, com o intuito de expor as interações no interior do planeta que provocam terremotos.
É realizada uma breve introdução sobre a teoria da tectônica de placas e são representados
resumidamente os tipos de ondas sísmicas e a sua forma de propagação.
Apresenta-se brevemente também, os estudos do mapa neotectônico do Brasil,
cujas informações têm ajudado a evidenciar a presença de falhas geológicas ativas em seu
território. São enumerados alguns sismos recorrentes ao longo da história e se sugere que, é
preciso assumir uma visão distinta em relação às probabilidades de ocorrência desses fenô-
menos no país.
Finalmente, considerando o mapeamento sísmico dado pela norma de dimensio-
namento atualmente em vigor NBR 15421:2006, expõe-se os espectros de dimensionamento
para as categorias de solo definidas, analisados para um valor de aceleração espectral carac-
terístico das regiões de sismicidade moderada do Norte e Nordeste do brasil.
Além disso, são descritos os tipos de solo majoritariamente encontrados nos es-
tratos superficiais no país e algumas generalidades em relação às pontes típicas no Brasil.
2.1 Estrutura da Terra e os Sismos
Na atualidade, existem registros e informações que são obtidos através de anos
de monitoramento em regiões específicas do planeta, o que tem ajudado a identificar as
zonas com maiores concentrações de eventos sísmicos e os lugares com maior atividade vul-
cânica. Sabe-se que existe uma certa ligação entre esses fenômenos, principalmente com a
energia liberada por esses eventos. Essas zonas consideradas sísmicas, são constantemente
observadas e estudadas pela comunidade científica. Esses estudos têm contribuído para o
desenvolvimento de relações entre os eventos sísmicos a partir de determinadas caracterís-
ticas geomorfológicas dessas zonas, tais como os grupos de ilhas, cristas oceânicas, bordas
continentais, entre outras. Um aspecto importante que deve ser considerado, é que as zonas
de maior liberação de energia ocorrem nas regiões abrangidas entre as placas tectônicas na
litosfera terrestre (Kious & Tilling, 1996b).
É comumente aceito pela comunidade científica que a distribuição dos continentes
e em geral, de toda a superfície da terra, é consistente com a teoria da Tectônica de Placas.
Essa teoria é admitida como uma maneira coerente de explicar a dinâmica do planeta,
abordando o estudo e a análise do comportamento das divisões da litosfera a partir da
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interação gerada com a Astenosfera. Em relação a isto, a Figura 2.1 ilustra uma idealização
das capas do manto terrestre.
Figura 2.1: Representação de uma porção do manto da Terra (Fonte: <http: //www.igc.usp.br>, acesso
06/2017).
2.1.1 Tectônica de Placas e Placa da América do Sul
A superfície do manto da terra se divide em vastos e enormes blocos que variam de
tamanho e forma, denominados placas tectônicas. O Brasil, por exemplo, está localizado no
interior da placa tectônica da América do Sul, que abrange todo o Continente Sul-Americano
e grande parte do oceano Atlântico. A placa da América do Sul faz fronteira no oeste com a
placa de Nazca, no leste com a Placa da África e no norte com a placa do Caribe, conforme
apresentado na Figura 2.2.
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Figura 2.2: Placas tectônicas (Fonte: Kious & Tilling (1996a)).
Tuzo (1968) apresentou uma explicação geral dos aspectos referente à tectônica
de placas, como a distribuição dos continentes e a sua atividade sísmica. Nela se tentava
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consolidar em uma única teoria sobre os aspectos que incluíam a Teoria da Deriva Continental
de Wegener (1966), introduzindo todos os conhecimentos até a teoria de expansão do fundo
oceânico de Hammond (1965).
O deslocamento das placas tectônicas é devido à interação da capa da camada
da Listosfera com uma camada mais dúctil e de maior temperatura, como acontece com a
Astenosfera (Kious & Tilling, 1996b). O movimento relativo entre as placas se deve ao calor
interno da Terra, pelo qual são geradas correntes de convecção no manto por gradientes de
temperatura e diferenças de densidade. Nesse cenário, o material da crosta terrestre com
maior temperatura ascende e o material com menor temperatura, por ser mais denso, desce.
O Brasil possui uma localização privilegiada, afastada das bordas que delimitam a
placa América do Sul, apresentando por sua vez, um menor risco sísmico em comparação com
os países que estão mais próximos as bordas da placa. A interação da placa Sul-Americana
com suas placas vizinhas é foco de atividade sísmica e vulcânica, afetando principalmente os
países localizados mais perto das bordas, como o Peru, Colômbia e principalmente o Chile,
considerado em relação ao risco sísmico, um dos países mais perigosos do mundo.
A Placa de Nazca (no Pacífico) mergulha por baixo da placa América do Sul
uns 10 cm por ano, gerando um fenômeno de subdução que atinge uma dinâmica sísmica
contínua, sendo este, o principal causador dos maiores terremotos perceptíveis nesta região
do mundo.
No movimento tectônico é possível catalogar três tipos de interação entre as
bordas das placas: afastamento, colisão ou deslizamento entre uma placa e outra. Esses
movimentos são representados na Figura 2.3, e o resultado dessas interações é uma súbita
liberação de energia na crosta do planeta e a geração de ondas sísmicas.LAYER 135 LAYER 181
LAYER 191
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Figura 2.3: Limites de Placas Tectônicas.
• Limites Divergentes: quando as placas se afastam entre elas, fato que acontece geral-
mente na litosfera oceânica, devido à formação de novo material desde a Astenosfera.
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• Limites Convergentes: quando as placas tectônicas interagem entre si, podem ocorrer
dois tipos de fenômenos: a subducção, se a placa mais densa é empurrada e consumida
por baixo da menos densa; ou a colisão, que ocorre quando as placas possuem uma
densidade semelhante, resultando em um esmagamento mútuo.
• Limites Transformantes: as placas se deslizam uma em relação à outra ao longo da
falha de transformação, correspondente ao movimento paralelo relativo entre elas.
Os sismos podem ser induzidos também pela ação do homem devido às suas
constantes intervenções na natureza. Um destaque importante nas últimas décadas pode
ser dado pela indução de sismos originados a partir de atividades consideradas modernas,
como a extração de minerais, combustíveis fósseis ou até mesmo explosões de guerra. Cabe
ressaltar que os sismos de origem natural são os de maiores ocorrência no planeta.
Quando ocorre uma liberação rápida de energia das placas tectônicas, são trans-
mitidas ondas de deformação que se espalham através da litosfera como meio, gerando des-
locamentos da superfície, os quais acontecem até que o sistema todo fique em equilíbrio em
uma posição estável. As ondas que se produzem nesse processo, podem ser classificadas em
dois tipos, a depender do meio em que se propagam: ondas de corpo e ondas de superfície.
As ondas de corpo ou volume são as primeiras ondas detectadas, sendo respon-
sáveis pelos primeiros tremores percebidos durante um terremoto. Essas ondas se propagam
no interior da Terra e dependem das variações de densidade do meio em que se transmitem.
Por outra parte, as ondas superficiais são muito mais destrutivas e se caracterizam por apre-
sentarem velocidades menores quando comparadas as ondas de corpo, com propagação de
baixa frequência, grandes amplitudes e longas durações. As ondas de superfície se originam
a partir do momento que as ondas de corpo atingem a superfície da Terra. No gráfico da
Figura 2.4 é apresentado um registro típico de um sismograma, identificando o tempo de
chegada de cada tipo de onda.
Figura 2.4: Sismograma (Fonte: Gates & Ritchie (2006)).
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No gráfico pode-se visualizar também a incidência das ondas de corpo e as ondas
superficiais ao longo do sinal. Uma abordagem comum na sismologia para determinação da
distância até a fonte de um terremoto, é usar a direção e a diferença dos tempos de chegada
entre ondas de corpo. Desta forma, quanto maior é a diferença de tempo entre as frentes de
onda, maior é a distância real até o foco sísmico (Gates & Ritchie, 2006).
Pode-se destacar dois tipos de ondas de corpo, ver a Figura 2.5:
• longitudinais: denominadas ondas P, de compressão e dilatação, consideradas de cará-
ter primário, são ondas cuja analogia pode ser interpretada como uma mola a tração
e compressão.
• Transversais: denominadas ondas S, de corte transversais, consideradas de caráter
secundárias.
LAYER 135 LAYER 1810.10 0.20BYLAYER BYLAYER Ondas P Ondas SFigura 2.5: Tipo de ondas de corpo o volume, ondas P longitudinais e ondas S transversais.
De forma semelhante, pode-se destacar dois tipos de ondas de superfície, como
pode ser observado na Figura 2.6, e suas principais características são:
• Rayleigh: Descritas por John William Strutt, Lord Rayleigh, em 1885. São ondas
sísmicas cuja propagação é análoga com as ondas do mar, provocam vibrações no
sentido contrário à propagação, realizando um movimento que muitas vezes descreve
uma órbita elíptica. É o resultado da interferência das ondas P e S.
• Love: Descritas por Augustus Edward Hough Love, em 1911. São ondas altamente
destrutivas, possuem um movimento paralelo à superfície, e são capazes de produzir
grandes tensões de cisalhamento no solo. Caracterizada pelo resultado da interferência
de duas ondas do tipo S.
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Figura 2.6: Tipo de ondas sísmicas superficiais (Adaptado de Gates & Ritchie (2006)).
2.1.2 A escala de Ritcher
A escala de Ritcher (Richter, 1935), é uma escala internacional de magnitude
sísmica local, a qual atribui um número para quantificar a energia liberada. É uma escala
que se inicia em 0 e pode chegar a valores infinitos. Entretanto, nunca foi registrado um
sismo com magnitude superior a 10. Utilizando medições feitas no gráfico de um sismógrafo,
como se apresenta na Figura 2.7 b, o valor da Magnitude de Ritcher em valores aproximados
na Tabela da Figura 2.7 a, sendo calculados através da seguinte equação:
M = log10A+ 3 log10A(8∆t)− 2.92 = log10
A.(∆t3)
1.62
(2.1)
A = amplitude das ondas sísmicas.
∆t = tempo desde o início das ondas P, até a chegada das ondas S.
M = magnitude arbitrária.
Figura 2.7: a) Descrição de intervalos de magnitude de 1 a 10 na escala de Ritcher, b) Representação do
sismograma identificando Amplitude e ∆t para o cálculo da magnitude na escala de Richter.
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É importante considerar que a escala Ritcher foi construída calculando o loga-
ritmo da amplitude horizontal em um tipo particular de sismógrafo, em uma escala logarít-
mica arbitrária. Destaca-se também o fato de que a escala não tem relação direta com as
características físicas do foco ou origem sísmica, representados na Figura 2.8.LAYER 134 LAYER 171
LAYER 181
0.10 0.10BYLAYER NEGRO
BYLAYER
Epicentro
Hipocentro
????????????
????????????
Falha
Figura 2.8: Representação do ponto de foco ou origem sísmica.
2.1.3 Acelerogramas
Para avaliar o dano sísmico mediante cálculo dinâmico não linear, é preciso a
caracterização da ação sísmica utilizando acelerogramas (Vargas Alzate, 2013), sendo que
um acelerograma contém informação real de um evento aplicável à análise dinâmica linear e
não-linear.
Os acelerogramas são registros que se apresentam, usualmente, em gráficos de
aceleração versus tempo, que contém medições de acelerações induzidas que afetam um
local particular, devido às vibrações e transição de ondas de uma fonte que geralmente é
sísmica. Estes registros podem corresponder a eventos naturais ou artificiais. Os eventos
naturais são registrados através de medições feitas por instrumentos especializados, que
possuem censores capazes de detectar excitações do movimento em zonas específicas. O
local de instalação destes aparelhos deve ser escolhido de maneira estratégica, relacionados
às zonas onde se espera acontecer o fenômeno de excitação.
Os acelerogramas contém informações úteis para decifrar padrões da propagação
das ondas sísmicas como a amplitude, a frequência e o tempo de duração, entre outras. Na
Figura 2.9 são apresentadas as componentes principais dos acelerogramas do sismo de Kobe
no Japão, em 1995.
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Figura 2.9: Acelerogramas correspondentes ao terremoto de Kobe no Japão, em 1995 (Fonte: PEER
Ground Motion Database).
Os acelerogramas podem corresponder a eventos reais, como também ser o resul-
tado de simulações que visam representar o fenômeno de maneira adequada, sendo catalo-
gados em três diferentes tipos:
Acelerogramas sintéticos: quando não existe um uma base de dados e são gerados ar-
tificialmente;
Acelerogramas reais: quando existem dados dos terremotos;
Acelerogramas híbridos: quando são gerados a partir de outro acelerogramas, no qual
é aplicado um tratamento matemático para coincidir com uma resposta definida.
Quanto à natureza e às características do sismo, existem principalmente três
fatores que têm influência nas medições registradas pelos acelerogramas: a fonte sísmica,
relacionada diretamente com a liberação de energia; o percurso e os efeitos locais, que estão
relacionados à distância ao foco e ao meio de propagação das ondas sísmicas; e os efeitos
locais, que estão associados com a atenuação das ondas nas interações com o meio em que
se transmite (Acevedo, 2012).
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2.2 Sismos no Brasil
Uma situação referente aos terremotos que atraiu a atenção e o interesse público
no Brasil aconteceu no ano de 2012, na cidade de Montes Claros em Minas Gerais. Nessa
região, um terremoto de intensidade mediana ocasionou perdas materiais com danos estru-
turais, sendo que esta zona não tinha sofrido algo semelhante nas últimas décadas. Desde
então, nessa mesma região de Montes Claros, e até a presente data, percebe-se a constante
ocorrência de sismos de menor intensidade.
Devido à falta de equipamentos de medição sísmica do local na época, não existem
registros das características do evento ocorrido em Montes Claros  MG. Entretanto, espe-
cialistas do Observatório Sismológico da Universidade de Brasília catalogaram esse sismo,
relacionando-o no grau da escala Richter com aproximadamente um valor de 4 a 4.5. Quando
não se possuem instrumentos de medição, é possível definir a partir da experiência e obser-
vação, níveis e intervalos possíveis da magnitude sísmica, como neste caso.
2.2.1 Falhas Geológicas no Brasil
O risco sísmico de uma região em relação a um possível terremoto está atrelado
à probabilidade de ocorrência de um evento e à concentração de pessoas nessa região. Neste
sentido, a atividade sísmica estudada no Brasil sugere que o maior risco se encontra nas re-
giões Norte e Nordeste do país (Santos et al., 2010), dado que são territórios que conforme as
pesquisas e registros, têm evidenciado as mais altas probabilidade de sofrer fortes vibrações,
além de apresentar uma alta densidade populacional nas regiões metropolitanas.
A atividade sísmica está fortemente relacionada com as interações das placas
tectônicas (atividade sísmica inter-placa), e com as interações internas nestes enormes blo-
cos de Litosfera (atividade sísmica intra-placa). Dentro desta última, pode-se catalogar a
atividade sísmica das falhas geológicas contidas dentro da placa Sul-Americana, presentes
no território brasileiro.
Em relação às ações sísmicas, a presença de fissuras e falhas dentro das placas
tectônicas aumenta a probabilidade e o potencial de liberação de energia. Dessa forma, as
falhas geológicas no território contribuem como uma das principais manifestações sísmicas,
ainda que muitas vezes não existam registros devido à ausência de instrumentação. Na
atualidade, existem ao menos 48 falhas geológicas identificadas no país, e algumas dessas
apresentam centenas de quilômetros de extensão.
A cidade de Monte Claros - MG, onde se registrou o sismo de 2012, está contida
em uma falha geológica localizada no norte do estado de Minas Gerais, correspondente à
linha número 47 indicada no mapa ilustrado na Figura 2.10, que representa o primeiro Mapa
Neotectônico do Brasil, publicado por Saadi et al. (2003).
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Figura 2.10: Falhas Geológicas no território Brasileiro (Fonte: Saadi et al. (2003)).
Saadi et al. (2003) observaram que o maior número de falhas geológicas ocorre
nas regiões Sudeste e Nordeste do país, seguidas pela Região Norte e Centro-Oeste e, por
último, a região Sul com o menor número de falhas geológicas.
2.2.2 Mapeamento Sísmico do território brasileiro
No Brasil, a norma em vigor relativa às considerações sísmicas é a norma de
projeto de estruturas resistentes a sismo, ABNT NBR 15421:2006. Apesar desta norma não
considerar dentro do seu caráter de aplicação as estruturas de pontes e viadutos e outras
obras especiais, ela apresenta algumas noções que podem servir para a abordagens desse
tipo de estruturas, como por exemplo a utilização do mapa de zoneamento sísmico. Este
mapa poderia ser utilizado no projeto de construções, assumindo que as acelerações sísmicas
afetam de igual maneira o solo no local do sismo para qualquer estrutura e são iguais para
toda uma região. O mapa de zoneamento sísmico apresentado na Figura 2.11, fornece as
acelerações sísmicas mínimas que devem ser consideradas no território brasileiro.
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Figura 2.11: Zoneamento sísmico do Brasil (Adaptado de Santos (2008)).
Apesar da existência atual do mapa de acelerações e de pesquisas que tenham
estudado a probabilidade de risco sísmico no Brasil (Santos, 2008; Falconi, 2003; Santos et al.,
2010), ainda existem poucas informações em relação à demanda sísmica provável para as
estruturas de pontes. Na atualidade, existe uma lacuna em relação ao nível de conhecimento
do dano sísmico esperado para muitas das construções no Brasil e, em especial, para as
obras mais antigas. Destaca-se ainda a existência de regiões com falhas geológicas que não
são cobertas pela norma ABNT NBR 15421:2006 e apresentaram atividade sísmica recorrente
nas últimas décadas, como acontece na região do município de Montes Claros, mencionado
anteriormente, inserida, segundo o mapa da Figura 2.11, em uma zona de atividade sísmica
de intensidade muito baixa ou sem qualquer atividade (Zona 0).
O mapeamento das acelerações sísmicas para as regiões do Brasil foi desenvolvido
baseado em estudos de continuidade geográfica (Santos, 2008) e também em normas de
projetos símicos dos países sul-americanos (Falconi, 2003). Dessa forma, são definidos os
valores de acelerações máxima no solo (PGA) para os diferentes estados do Brasil. Esses
valores são apresentados em função da aceleração da gravidade e normalizados em relação
ao tipo de terreno considerando rocha (tipo B). As acelerações correspondem aos valores
2.2. SISMOS NO BRASIL 39
máximos de referência, os quais têm 10% de probabilidade de serem superadas em um período
de 50 anos, ou seja, apresentam um período de retorno de 475 anos.
Na maior parte do território brasileiro, a norma contempla o valor de aceleração
sísmica horizontal (Ag) igual a 0.025g, sendo g a aceleração da gravidade. Para as zonas
sísmicas, os valores são dados por intervalo de aceleração. Zona 0: Ag ≤ 0,025; Zona 1:
0,025 ≤ Ag ≤ 0,05; Zona 2: 0,05 ≤ Ag ≤ 0,1; Zona 3: 0,1 ≤ Ag ≤ 0,15g e Zona 4: Ag ≥
0,15g.
De acordo com estes dados, são consideradas principalmente como as zonas com
maior potencial sísmico: o Oeste da região Nordeste do Brasil, as regiões Centro  Oeste e
o Nordeste do país; lugar onde ficam os estados de Ceará, Rio Grande do Norte e Paraíba
(Santos et al., 2010).
Dessa forma, a partir dos valores de aceleração horizontal característica Ag é
possível construir um espectro de resposta para cada zona de risco sísmico no mapa. Esse
espectro corresponde à resposta elástica de um sistema de um grau de liberdade com uma
fração de amortecimento crítico igual a 5%. Conforme a norma ABNT NBR 15421:2006, para
cada valor de Ag existe uma categoria relacionada de resistência do solo caracterizada por
uma escala que varia de A até F, definida em função da velocidade média de propagação das
ondas de cisalhamento e do número médio de golpes no ensaio SPT (Standard Penetration
Test).
Dado um valor de Ag e a categoria do solo, são determinados fatores de amplifi-
cação sísmica no terreno, denominados Ca e Cv e estabelecidos para os períodos de 0,0 e 1,0
segundo, respectivamente. A ordenada do espectro calculado com esses valores corresponde
à aceleração espectral Sa e as abscissas correspondem ao período de vibração T como apre-
sentado na Figura 2.12. O espectro de resposta é uma função correspondente a um sistema
elementar onde o valor de T varia de 0 até o máximo valor considerado na análise. Desta ma-
neira, usando o gráfico do espectro gerado e o período característico da estrutura, é possível
estimar os máximos esforços a que uma estrutura será submetida na região analisada.
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Figura 2.12: Espectros de resposta para valores de Ag=0,15 para solos do tipo A até E segundo a ABNT
NBR 15421:2006.
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2.3 Determinação da seção do Tabuleiro
No Brasil, o Departamento Nacional de Infraestrutura de Transportes - DNIT é o
órgão responsável pelo projeto, execução e manutenção das pontes rodoviárias federais. No
ano de 2001, esta entidade criou o sistema para o gerenciamento de obras de Arte Especiais
OAEs, conhecido pelas siglas SGO, que tem sido utilizado desde o ano 2002 até a presente
data para a coordenação de informações dessas obras.
O SGO foi idealizado visando a obtenção de um banco de dados que ao ser pe-
riodicamente atualizado, tivesse como uma de suas principais funções a classificação em
diversas áreas das pontes, viadutos, passarelas e túneis pertencentes a malha rodoviária do
país (DNIT, 2017); principalmente para definir intervenções necessárias para a restauração,
manutenção, construção e adequação das obras. De 2001 até 2004, o SGO conseguiu ins-
pecionar 1210 pontes de aproximadamente 4000 até então cadastradas. Estas informações
foram organizadas e apresentadas num relatório final de vistorias no ano de 2004 (Pontis &
Melo, 2004).
Mendes (2009) contextualizou a situação das pontes brasileiras da malha federal
e fez contribuições para a utilização de um modelo de gestão de pontes, com informações
básicas de 5.619 estruturas que variavam desde simples fotografias até dados pontuais da
localização, inspeções, entre outros. O trabalho foi desenvolvido com base nos dados obtidos
do DNIT e outras entidades públicas e privadas do Brasil.
Segundo as informações apresentadas nesse trabalho, pode-se verificar que: 69%
das pontes possuíam idade superior a 40 anos; 63% das pontes possuíam extensão inferior
a 50 m; 83% das pontes foram construídas com vigas de concreto armado; 79% das pontes
tinham uma largura total inferior a 12,0 m; 50% das pontes tinham apenas um vão; e 93 %
das pontes têm vão máximo inferior a 40,0 m.
É importante esclarecer que as porcentagens anteriores foram estabelecidas excluindo-
se os dados e informações que faltavam para essas 5619 pontes, tais como: para 2.316 das
pontes (41%) não se tinham dados conhecidos do ano de construção, para 1.588 (28%) das
pontes o sistema estrutural era desconhecido, para 4.209 (75%) o número de vãos não foi
informado e para 4.270 das pontes (76%) os valores de vão máximo eram também desconhe-
cidos.
Vitório & Barros (2013), a partir das inspeções realizadas em 100 pontes de oito
rodovias federais brasileiras entre os anos de 2010 e 2011, apresentaram uma estimativa
das condições de estabilidade estrutural para a elaboração de projetos de recuperação para
estas estruturas. Nas pontes avaliadas, o sistema estrutural predominante foi o tabuleiro em
vigas de concreto armado (40%) para a maioria dessas obras (40) o ano de construção se
situava entre 1960 e 1965. Na Figura 2.13 é apresentada a evolução das seções transversais
de tabuleiro segundo DNIT (2004).
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Figura 2.13: Evolução das seções transversais de tabuleiro de pontes de viga (adaptado de DNIT, 2004).
Em 2017, o DNIT através do departamento de planejamento e programação de
investimentos, publicou um relatório no qual consta a existência de 6.662 obras de arte
especiais contabilizadas até a data, dentro de um sistema de informações geográficas (SIG)
chamado DNITGeo construído utilizando a plataforma ArcGIS. Além disso, no relatório é
evidenciado que da totalidade estimada, conta-se com aproximadamente 4733 obras de arte
especiais na base de dados da SGO (DNIT, 2017).
Atualmente, o maior conhecimento sobre a realidade das pontes situadas em
rodovias federais brasileiras vem dos trabalhos citados anteriormente, mas ainda se tem
muitas dificuldades ao acesso e a concessão das informações básicas de pontes e viadutos,
existindo grandes incertezas dos dados gerais das estruturas, em especial das mais antigas.
Não existem dados consistentes sobre a quantidade de pontes em condições precárias de
conservação e segurança e sobre a real quantidade de Obras de Arte Especiais do Brasil
(Vitório, 2015).
Existe uma verdadeira dificuldade no contexto da obtenção de informações das
pontes e viadutos. Ainda não existe um conhecimento técnico-cientifico sistemático e apro-
fundado sobre a avaliação da vulnerabilidade das pontes Brasileiras (Vitório & Barros, 2013).
Devido a isso, e com o finalidade de estabelecer uma estrutura coerente com a definição das
estruturas apresentadas nas pesquisas anteriores, foram adotadas as informações de Mendes
(2009) como sendo representativas para assumir uma seção de tabuleiro para os fins do pre-
sente trabalho. Esta pesquisa pretende definir uma tipologia representativa de ponte, das
estruturas típicas da região Norte e Nordeste do Brasil, com as informações descritas.
Com isso, a ponte adotada está baseada nos seguintes dados: o tabuleiro é cons-
tituído de vigas de concreto armado que é o sistema predominante, período de construção
entre 1950 e 1985, uma vez que representa a faixa com mais pontes executadas (2374 pontes),
sendo o ano 1965 o máximo com 240 pontes construídas, segundo Mendes (2009). Também
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foi considerado que as porcentagens de Mendes (2009) demonstram uma relação com a faixa
de idade e a tipologias nas pontes avaliadas por Vitório & Barros (2013).
2.4 Estruturas de suporte
Em relação à infraestrutura, algumas estruturas comuns de suporte intermediário
(Bent) para pontes são apresentadas nas Figuras 2.14 e 2.15. Destaca-se que o sistema de
suporte intermediário com dois pilares (ou colunas) pode ser considerado como um dos mais
comuns no Brasil, segundo El Debs & Takeya (2009).
Esquema para pilares de pequena altura
Maciço
Pilar-Parede
Duas colunas
Mais comun no Brasil
Três ou mais colunas 
Tabuleiros largos
Fundação Fundação Fundação
Pilar Pilar
Pilar
Viga de campeamento
travessa
Viga de campeamento
travessa
Viga de campeamento
travessa
Viga de campeamento Viga de campeamento Viga de campeamento
Figura 2.14: Pilares convencionais nas pontes do Brasil (Fonte: El Debs & Takeya (2009)).
Viga de campeamento
travessa
Viga de campeamento
travessa
Pilar Pilar
Pilar
Fundação
Fundação Fundação
Pilar-Parede
Vazado
Pilar-Parede
Enrijecido
Pórtico
Esquema para pilares de grande altura
Viga
intermediária
Viga de campeamento
travessa
Figura 2.15: Pilares convencionais nas pontes do Brasil (Fonte: El Debs & Takeya (2009)).
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As estruturas de suporte como os encontros nas pontes (Abutment) têm sido
amplamente estudadas, demonstrando que frente aos efeitos sísmicos, estas possuem um
papel importante no sistema resistente (Choi et al., 2004). Algumas geometrias convencionais
para este tipo elemento estrutural são apresentadas na Figura 2.16.
Suporte
da ponte
Parede traseira
Muro de ala
Bloco de fundação
Suporte
da ponte
Parede traseira
Buttress Walls
Bloco de fundação
Parede traseira
Suporte
da ponte
Bloco de fundação
Muro de ala
Suporte
da ponte
Parede traseira
Estacas
a) Tipo: Gravidade
c) Tipo: Spill -Through
b) Tipo: U
d) Tipo: Fudação com estacas
Figura 2.16: Geometrias usuais de encontros do tipo assento-seat type abutment (Fonte: Tonias (1995)).
2.4.1 Tipologias de solo no Brasil
Quando acontecem os fenômenos sísmicos, o solo circundante das fundações é um
fator fundamental que incide de maneira significativa nos projetos estruturais, que influen-
ciam consideravelmente a resposta estrutural (Suescun, 2012) ante um eventual terremoto.
Em virtude disso, uma caracterização do solo pode ser realizada a partir de metodologias que
implementam o uso de parâmetros que definem o seu comportamento, tais como o módulo de
Young (E), a velocidade da onda de cisalhamento (Vs), o modulo de elasticidade transversal
G e o módulo de Poisson (υ). Estes, são valores que ajudam a idealizar o comportamento
da interação solo-estrutura.
A norma de projeto de estruturas resistentes aos sismos no Brasil, ABNT NBR
15451:2006, separa os tipos de solos de fundação em 6 categorias, desde o solo mais rígido
até o mais mole, definidos em diferentes categorias que variam, respectivamente, de A até
F. Estas categorias estão associadas a valores numéricos dos parâmetros geotécnicos médios,
avaliados nos 30 metros superiores do terreno (ver Tabela da Figura 2.17).
Estas definições não são únicas para o Brasil, uma vez que podem ser encon-
tradas categorias semelhantes em documentos normativos internacionais como a AASHTO
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Classe
do
 terreno
Designação da classe
do terreno
Propriedades médias para os 30 m superiores do terreno
vs
A
B
C
D
E
F
Rocha sã
Rocha
Rocha alterada ou solo
muito rígido
Solo rígido
Solo mole
-
-
vs ≥1500 m/s
1500 m/s ≥ vs ≥760 m/s
760 m/s ≥ vs ≥370 m/s
370 m/s ≥ vs ≥180  m/s
vs ≤180 m/s
Qualquer perfil, incluindo camada com mais de 3m de argilia mole
N
(não aplicável)
(não aplicável)
N ≥50
50 ≥ N ≥15
N ≤15
1-Solo exigindo avaliação especifica, como:
2-Solos vulneráveis à ação sísmica, como solos liquefazíveis, argilas
muito sensíveis e solos colapsíveis fracamente cimentados;
3-Turfa ou argilas muito orgânicas;
4-Argilas muito plásticas;
5- Estratos muito espessos (>=35 m) de argilia mole o média
Figura 2.17: Classes do terreno (Fonte: ABNT NBR 15451:2006).
LRFD 2014 (Bridge Design Specifications: Customary US Units) ou a CAN/CSA-S6-06 2006
(Canadian Standards Association, Canada).
Em relação aos tipos de solos mais comuns no território brasileiro, 13 categorias
de solos são predominantes. Destacam-se as classes de solos definidas como latossolos, ar-
gissolos e neossolos, que no conjunto, se distribuem em aproximadamente 70% do território
nacional (Camargo et al., 1987). Por outro lado, as classes de solo latossolos e as argissolos,
ocupam em conjunto aproximadamente 58% da área do território brasileiro (ver Figura 2.18),
caracterizando-se usualmente por pertencer a solos com perfis profundos (IBGE, 2007).
Latossolo ou solos vermelhos como são conhecidos popularmente, são de intempe-
rização intensa (Camargo et al., 1987) possuem horizontes de diagnóstico latossólico, carate-
rizado em argilas com predominância de óxidos de ferro, alumínio, silício e titânio, argilas de
baixa atividade, fortemente ácidos e baixa saturação de bases. Normalmente, caracterizam-
se por grande homogeneidade ao longo do perfil, sendo solos profundos e de boa drenagem
(IBGE, 2007). Ver áreas de ocorrência no Brasil dos latossolos na Figura 2.18.
Os argissolos estão constituídos por material mineral com argila, estes compõem
aproximadamente 26,84% dos solos brasileiros, o maior tipo de solo depois da categoria dos
Latossolos (Camargo et al., 1987). Geralmente têm um gradiente textural, sendo nítida a
separação entre horizontes do solo quanto à cor. Os solos desta classe têm como característica
um aumento de argila do horizonte superficial A para o subspecifical B, com perfis dos solos
encontrados no local que variam desde pouco profundos até solos profundos (IBGE, 2007).
No sistema brasileiro de classificação de solos (Camargo et al., 1987) são re-
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(a) Arguissolos (b) Latossolo
Figura 2.18: Distribuição das áreas de ocorrência no Brasil de a) Argissolos, b) Latossolos (Fonte:
Camargo et al. (1987)).
conhecidos atualmente no Brasil por sete tipos de Latossolos, os quais estão amplamente
distribuídos em todas as regiões, sendo os solos de maior ocorrência e ocupam cerca de um
terço da superfície do território nacional e cerca de 41% da área da Amazônia legal brasileira
(RODRIGUES, 1996). Neste contexto, pode-se considerar que existem Latossolos quase
em todos os estados do país, sob diferentes condições climáticas e origens geotécnicas (Ker,
1997). Além disso, são mais frequentes em regiões equatoriais e tropicais, ainda que também
têm presença em zonas subtropicais.
Na atualidade no Brasil, conta-se com um Sistema Brasileiro de classificação de
solos, o qual foi publicado no mapa desenvolvido pela EMBRAPA (Empresa Brasileira de
Pesquisa Agropecuária) no ano de 2011.
Logo, evidencia-se que solos argilosos são predominantes no Brasil. Dentro das
categorias da norma ABNT NBR 15451:2006, os solos argilosos podem se encaixar nas cate-
gorias E e F. No presente trabalho, foram assumidos valores característicos para parâmetros
mecânicos de solos nessas categorias, nos aspectos da caracterização do solo dos modelos de
fundação. Para tanto, foram consideradas nos modelos a presença de argilas e das definições
de parâmetros SPT (Standard Penetration Test) nas definições das características do solo.
Quando não se tem maior conhecimento do solo de fundação, uma forma comum
de definir parâmetros característicos do solo é através de tabelas relativas a ensaios de SPT.
O ensaio SPT foi normalizado pela ASTM (American Society for Testing and Materials)
em 1958 (Schnaid & Odebrecht, 2012), sendo um procedimento que na atualidade é de
uso comum em todo o mundo, empregando procedimentos e equipamentos de diferentes
padrões. É altamente utilizado pelo baixo custo, dado que o método de ensaio necessita de
equipamentos simples quando comparado aos outros procedimentos experimentais. O SPT
permite correlacionar o número de golpes com valores de características físicas do solo, como
peso específico, coeficiente de Poisson, entre outros.
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Parâmetros mecânicos, como o módulo de elasticidade, podem ser estimados a
partir de correlações com resultados do ensaio SPT. Devido à ampla utilização no Brasil
para o reconhecimento das características do solo, tem-se convertido em parte fundamental
no desenvolvimento básico das concepções dos projetos estruturais. A norma ABNT NBR
6484:2001, que trata do ensaio SPT no país, prevê a classificação do tipo de solo quanto
à consistência e compacidade de acordo com o número de golpes necessário para fazer o
amostrador de ensaio penetrar 30 cm, após uma cravação inicial de 15 cm.
Algumas tabelas utilizadas na definição de solos para o presente trabalho são
apresentadas a seguir.
Tabela 2.1: Peso específico de solos argilosos (Correlações empíricas - uso limitado a estudos
preliminares)
N golpes Consistência Peso específico [kN/m3]
≤2 Muito mole 13
3 - 5 Mole 15
6 - 10 Média 17
11 - 19 Rija 19
≥20 Dura 21
Em virtude da dificuldade de se obter o coeficiente de Poisson, podem ser adotados
valores típicos como os apresentados na Tabela 2.2.
Tabela 2.2: Valores de Coeficientes de Poisson para diferentes tipos de solos (UFV) (Correlações
empíricas - uso limitado a estudos preliminares)
Solo Coeficiente de Poisson
Argila saturada 0.4-0.5
Argila não-saturada 0.1-0.3
Argila arenosa 0.2-0.3
Silte 0.3-0.35
Areia compacta 0.2-0.4
Areia grossa (e=0.4 a 0.7) 0.15
Areia fina (e=0.4 a 0.7) 0.25
Rocha (depende do tipo) 0.1-0.4
Concreto 0.15
Gelo 0.36
3 Análise de risco sísmico
Neste capítulo são apresentados os fundamentos teóricos referentes às curvas de
fragilidade, enfatizando a determinação das curvas de fragilidade analíticas, visto sua im-
portância neste trabalho.
Para o desenvolvimento de simulações sísmicas, existe uma ampla tendência de
atender a noções de desempenho da estrutura. Esse fato promove considerações da ca-
pacidade estrutural e da demanda sísmica, nas quais podem ser representadas através de
variações estatísticas expostas nas curvas de fragilidade. A Figura 3.1 ilustra um exemplo
de uma curva de fragilidade convencional.
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/IM
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Figura 3.1: Exemplo de curva de Fragilidade (Adaptado de Tavares (2011)).
Para este desenvolvimento analítico é necessário definir diferentes estados de dano.
Portanto, são expostas descrições qualitativas dos estados limites dos parâmetros da resposta
mecânica frente à ductilidade de um pilar. Além disso, apresenta-se uma técnica de análise
conhecida como Pushover Analysis (PA), que contribui para a interpretação da capacidade
estrutural mediante a simulação de uma estrutura submetida a cargas incrementais.
No final, são apresentadas as equações para o desenvolvimento de curvas de fragi-
lidade em diferentes componentes estruturais. Ademais, uma abordagem para a avaliação da
vulnerabilidade sísmica de todo o sistema estrutural é apresentada, referente à determinação
de uma série de combinações de efeitos de todas as componentes vinculadas à resistência
sísmica, sobretudo considerando aquelas de maior influência na resposta esperada.
3.1 Estados de dano nos elementos
A caracterização dos estados de dano nos elementos estruturais é essencial para a
determinação da vulnerabilidade das componentes estruturais e, principalmente, da estrutura
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como um todo. A definição destes estados limites no desenvolvimento de curvas de fragilidade
está associada às descrições qualitativas, ou interpretações da funcionalidade (Siqueira et al.,
2014). Geralmente, para eventos sísmicos, estados de dano são definidos em termos do nível
de aceitabilidade em relação à essa funcionalidade, atribuída a um nível de dano associado
após um terremoto.
Conforme as definições anteriores, documentos normativos como o FEMA-273
(1997) e o Hazus-MH (2003) descrevem estados limites qualitativos para o dano estrutural,
considerando a funcionalidade após um evento sísmico. Definindo assim, o desempenho
estrutural segundo quatro possíveis níveis desse dano: Leve, Moderado, Severo e Completo.
Baseando-se nas concepções descritas, e adotando as definições qualitativas dos
estados limites, diferentes trabalhos têm determinado valores quantitativos para caracterizar
a capacidade estrutural. Nesse contexto, destaque-se as abordagens encontradas em Tavares
et al. (2012) e Siqueira et al. (2014).
As definições dos estados limites de capacidade assumidos no presente estudo,
foram estabelecidas como uma adaptação das definições nesses aspectos encontradas apre-
sentadas em Siqueira et al. (2014), que consideram as definições em Hazus-MH (2003). Desta
forma, foram adaptadas as descrições para o dano leve, moderado, severo e completo. Estes
estados de dano são apresentados na Tabela 3.1.
Um critério geralmente adotado para relacionar as descrições qualitativas com
valores quantitativos para os estados limite de capacidade é através da resposta mecânica
das diferentes componentes do sistema estrutural, na qual a deformação, curvatura ou uma
relação com a ductilidade do elemento corresponde aos danos físicos esperados. Esses valores
podem ser determinados como parâmetros de demanda de engenharia (engineering demand
parameters-EDP). Na Tabela 3.2 são apresentadas algumas das definições comumente ado-
tadas na literatura.
Uma outra maneira para caracterizar o dano esperado consiste na atualização
do modelo baseado na resposta mecânica relacionada com dados subjetivos em relação à
funcionalidade estrutural, habilitação de seu uso para o público ou implicações de custo e de
reparo na estrutura. Este enfoque exige quantidades significativas de bases de dados, devido
à sua caracterização a partir de registros históricos de falhas, opiniões de especialistas e
investigações de campo (Tavares et al., 2012).
Um parâmetro útil na definição da deformação no estudo da resposta mecânica,
que é sensível ao comportamento das transições elasto-plásticas, é baseada na ductilidade
em deslocamento (Hwang et al., 2001) que, quando adotada como medida de dano para
componentes como os pilares, segue a equação:
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Tabela 3.1: Estados limites
Estado limite de Dano
Nome ou nível
de dano
Descrição e definições adotadas
Leve O sistema estrutural não apresenta danos consideráveis e a estrutura é com-
pletamente funcional. A rigidez global da estrutura não é afetada significa-
tivamente, porém alguns elementos podem atingir o estado plástico. Surgem
pequenas fissuras e perdas de cobrimento nos pilares, encontros, pontos de
rótulas plásticas e no tabuleiro da ponte (necessitando apenas de reparos su-
perficiais).
Moderado Neste estado, há redução da resistência da estrutura, entretanto, sem perigo
para a vida dos usuários. Ocorre graduamente plastificação nas componen-
tes estruturais com maior influência na resposta estrutural. Neste caso, há
necessidade de reparos na estrutura. Uma parte dos pilares apresenta fissu-
ras moderadas (trincas de cisalhamento) e perdas de cobrimento, movimentos
moderados dos encontros (<50mm), possíveis fissuras em aparelhos de apoio
que possuam chaves de cisalhamento ou estejam parafusados ou chumbados
aos pilares ou travessas, ruptura em aparelhos de apoio do tipo pêndulo ou
deslocamentos moderados na estrutura.
Severo A resistência da estrutura é afetada consideravelmente e está próxima ao co-
lapso, apresentando riscos à vida do usuário. Pilares apresentam degradação
da resistência sem colapsar (falha devido ao cisalhamento-estrutura insegura),
movimento residual significativo nas ligações, deslocamentos mais acentuados
na estrutura, recalque vertical do encontro, deslocamentos diferenciais nas li-
gações ou apoios.
Completo Apresenta colapso parcial ou destruição total, perda de estabilidade e da re-
sistência da estrutura. Algum pilar pode colapsar, com perda total de ligação
com os aparelhos de apoio, podendo ocorrer o colapso iminente do tabuleiro e
rotação da infraestrutura devido às falhas na fundação.
µd =
∆
∆cy1
(3.1)
Onde ∆ é o deslocamento relativo do topo do pilar, e ∆cy1 é o deslocamento
relativo à plastificação da armadura de reforço longitudinal. Para determinar o valor de
∆cy1, pode ser utilizado uma análise Pushover do pilar com carregamento constante no
topo do elemento. A análise Pushover consiste basicamente na aplicação de um padrão de
carga horizontal de forma incremental até atingir uma resistência e deslocamento último no
elemento, sendo possível determinar o limite elástico do elemento para obtenção de ∆cy1.
Para a definição da capacidade estrutural das componentes estruturais, como os
encontros e aparelhos de apoio em pontes, podem ser utilizados valores da literatura como
os prescritos no trabalho de Tavares et al. (2013). Estes são correspondentes aos diferentes
estados de dano esperados para as componentes, adotados a partir de valores característicos
da média Sc e do desvio padrão βc (exemplo desses valores são apresentados na Tabela 3.3).
Consideram-se que esses parâmetros estatísticos seguem uma distribuição log-normal e são
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Tabela 3.2: Parâmetros de demanda de engenharia(EDP) (Adaptado de Mackie & Stojadinovi¢ (2003)).
Nome Formula Unidade
Taxa de carga axial ARL = P
f´c.Ag
%
Deslocamento de escoamento uy m
Curvatura de escoamento φy 1/m
Energia de escoamento Ey =
∫ u(max(F ))
0
Fu, du kN-m
Máximo deslocamento umax = max(|u(t)|) m
Delta de deriva ∆ = umaxH %
Curvatura máxima φmax = max(|φ(t)|) 1/m
Momento Máximo Mmax = max(|M(t)|) k-m
Deformação máxima do aço εs,max = max(|εs(t)|) %
Tensão máxima do aço σs,max = max(|σs(t)|) Pa
Deformação máxima do concreto εc,max = max(|εc(t)|) %
Tensão máxima do concreto σc,max = max(|σc(t)|) Pa
Deslocamento residual uresid = |u(tmax)| m
Índice de deslocamento residual RDI = uresiduy %
Energia de Hysteresis HE =
∮
θ
M(θ)dθ kN-m
Energia histérica normalizada NHE = HEEy %
Fator R (espectro de capacidade) Rsc =
m.Saavg,bin(T )
F´y
-
Fator R (USGS) RUSGS =
m.Sa2%−50anos (T )
F´y
-
Ductilidade em deslocamento µ∆ =
umax
uy
-
Ductilidade em curvatura µφ =
φmax
φy
-
Rotação Plástica θpl =
umax−uy
H Rad
coerentes com a descrição encontrada em Hazus-MH (2003).
Na Tabela 3.3 se apresenta uma proposição de parâmetros estatísticos de valores
da capacidade componentes estruturais isoladas das pontes, onde Sc é o valor da média e βc
é o valor do desvio padrão.
Tabela 3.3: Estados limite de capacidade (Adaptado de Tavares (2011)).
Leve Moderado Severo Completo
Componente Sc βc Sc βc Sc βc Sc βc
Ductilidade em deslocamento do pilar µd 1.000 0.55 1.080 0.55 1.760 0.70 3.000 0.70
Muros do encontro (Deformação, m) 0.007 0.55 0.015 0.55 0.037 0.70 0.146 0.70
Fundação dos encontros (Deformação, m) 0.004 0.55 0.008 0.55 0.025 0.70 0.050 0.70
Apoios elastoméricos (Deformação, m) 0.013 0.55 0.050 0.55 0.076 0.70 0.152 0.70
Na Figura 3.2 é ilustrada uma idealização do nível de dano apresentado em um
pilar isolado, submetido a um carregamento horizontal, no qual se geram solicitações que
atingem os limites da capacidade para as os estados leve, moderado, severo e completo. Além
disso, relaciona-se o deslocamento no topo do pilar com a ductilidade em deslocamento,
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representando a variação do parâmetro da média conforme descrito na Tabela 3.3.
F
Lp
FF
H
F
1.0 md
(Dano Leve) (Dano Moderado) (Dano Severo) (Dano Completo)
1.08 md 1.76 md 3.0 md
Figura 3.2: Evolução do dano para um pilar que atinge diferentes estados limites
3.2 Pushover Analysis (PA)
Uma análise do tipo Pushover (PA) permite quantificar a resistência de uma es-
trutura e a intensidade das demandas locais (FEMA, 2005). Geralmente, a análise consiste
na avaliação dos modos de deformação da estrutura submetidos aos deslocamentos induzi-
dos por cargas laterais incrementais. Essas cargas são introduzidas ao longo do tempo, até
atingirem valores que seguem critérios definidos (Vargas Alzate, 2013), sendo uma interes-
sante ferramenta que pode ser utilizada para analisar o comportamento de uma estrutura
solicitada por cargas horizontais.
O PA é uma técnica usualmente adotada nas análises numéricas de estruturas na
determinação de estimativas da capacidade e também na identificação de formação de rótulas
plásticas, permitindo avaliar e identificar localmente os elementos mais vulneráveis. Proce-
dimentos metodológicos que usam o PA são apresentados em documentos como a FEMA
(2005), nos quais são estabelecidos parâmetros e especificações para diferentes níveis de de-
sempenho estrutural na avaliação do dano. É possível avaliar a capacidade estrutural a
partir da análise PA, incorporando o comportamento não-linear dos materiais, de forma a
determinar a capacidade e a resistência à deformação. A partir da simulação do método PA
é possível elaborar uma curva característica da capacidade, que fornece um conhecimento
valioso do comportamento da resposta estrutural.
Esta curva (ver Figura 3.3) corresponde à relação entre a força cortante na base
da estrutura modelada e o seu deslocamento referente a um ponto de controle, no qual é
aplicado um padrão de carga que atua na estrutura até que se atinja um determinado estado
dano, associado geralmente a um valor máximo do deslocamento.
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Figura 3.3: Curva de capacidad do análises do tipo Pushover
Em relação aos estados limites de capacidade, o comportamento da curva de
capacidade tem sido associada em documentos como FEMA-273 (1997), em termos da fun-
cionalidade da estrutural como se apresentada na Figura 3.4.
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Figura 3.4: Curva de capacidade e estados limites (Adaptado de FEMA-273 (1997))
3.3 Curvas de Fragilidade
A interpretação da vulnerabilidade da estrutura a partir da determinação de
curvas de fragilidade é considerado um procedimento confiável para estabelecer estimativas
do grau de dano estrutural. Em relação aos fenômenos sísmicos, as curvas de fragilidade
levam em consideração a probabilidade da estrutura sofrer danos e ultrapassar um estado
específico, para diferentes níveis de demanda (Choi et al., 2004). As curvas de fragilidade
são consideradas técnicas robustas para avaliação e estimativa do nível de vulnerabilidade
em uma estrutura.
Geralmente, essas curvas podem ser utilizadas para definição das prioridades de
reparos (ou modernização), planejamento pré-terremoto, avaliação de métodos alternativos
na reabilitação de estruturas deficientes e até o planejamentos pós-evento sísmico (Hazus-
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MH, 2003). A Figura 3.5 ilustra curvas de fragilidade que representam as definições encontra-
das em Hazus-MH (2003), para diferentes níveis de dano esperado, classificados como: leve,
moderado, severo e completo; utilizando a resposta espectral como parâmetro de intensidade.
1.00
0.05
0.00
IM
Leve
Moderado
Severo
Completo
Adaptado de Hazus-MH (2003)
Figura 3.5: Exemplo de curvas de fragilidade para dano leve, moderado, severo e completo.
A utilização de curvas de fragilidade analíticas têm se mostrado como uma fer-
ramenta de análise adequada para aplicação em regiões onde não estão disponíveis dados
suficientes na definição de interpretações da vulnerabilidade sísmica. Comparações feitas em
pesquisas que adotaram curvas de fragilidade empírica e analítica têm apresentado uma boa
concordância entre a teoria e a observação (Mander & Basöz, 1999).
A eficiência das curvas de fragilidade para representar as incertezas inerentes
aos eventos sísmicos é condicionada pela efetividade dos registros do movimento do solo
na captura dessas incertezas (Siqueira et al., 2014a). As curvas de fragilidade descrevem
a probabilidade condicional de uma estrutura sofrer danos, considerando vários níveis de
intensidade do sismo, de forma a superar um estado limite de capacidade específico(Tavares
et al., 2013).
A escolha apropriada da medida de intensidade do solo IM, é considerada essencial
nas análises do sismo utilizando curvas de fragilidade. Nesse sentido, Nielson (2005) observou
que o uso de PGA ( peak-ground acceleration) como medida de intensidade funcionava como
uma opção adequada em termos de praticidade e eficiência, quando comparada com outras
IM, como SA( spectral acceleration). Diferentes parâmetros de medida de IM, encontrados
comumente são apresentados na Tabela 3.4.
3.3. CURVAS DE FRAGILIDADE 54
Tabela 3.4: Medida de intensidade de risco Sísmico (Adaptado de Mackie & Stojadinovi¢ (2003)).
IM Nome Formula Unidade
D Duração - s
Mw Magnitude - -
R Distancia ao epicentro - km
TD Duração do movimento forte t(0.95IA)-t(0.05IA) s
PGA Aceleração máxima do solo max|u¨gt| g
PGV Velocidade máxima do solo max|u˙gt| cm/s
PGD Deslocamento máximo do solo max|ugt| cm
T1, T2 Período Natural de vibração - s
T1dmgT2dmg Período de vibração pós-sismo - s
Sa Aceleração espectral elástica, 5% de amorteci-
mento
- cm/s2
Sv Velocidade espectral elástica, 5% de amorteci-
mento
- cm/s
Sd Deslocamento espectral elástico, 5% de amorte-
cimento
- cm
Sddmg,inelastic Deslocamento espectral inelástico do dano, rela-
cionado à resistência de escoamento
- cm
IA Intensidade de Arias Πlg .
∫ D
0
[u¨gt]
2, dt cm/s
IV Intensidade de Velocidade 1u¨g,max .
∫ D
0
[u˙gt]
2, dt cm
CAV Velocidade absoluta acumulada
∫ D
0
|u¨gt| cm/s
CAD Deslocamento absoluto acumulado
∫ D
0
|u˙gt| cm
Arms Aceleração quadrática
√
1
TD
.
∫ TD
0
[u¨gt]
2, dt cm/s2
Ic Intensidade Caraterística (Arms)1.5(TD)0.5 cm/s
FR1 Relação de Frequência 1
u˙g,max
u¨g,max
s
FR2 Relação de Frequência 2
ug,max
u˙g,max
s
Sadmg,cordova Sa predictor (Cordova 2000) Sa(T1)
√
Sa(2T1)
Sa(T1)
cm/s2
Existem diversas fontes de incerteza, produto do fenômeno sísmico, que afetam
tanto a capacidade estrutural quanto à demanda sísmica. Essas incertezas ocorrem devido à
natureza inerente das interações no movimento do solo e também das características inerentes
da estrutura. Nesse cenário, a fragilidade é normalmente definida como a probabilidade
condicional de que a demanda sísmica (D) em uma estrutura, atinja ou exceda sua capacidade
(C) para um nível determinado de intensidade de movimento do solo IM (intensity measure)
(Siqueira et al., 2014). Dessa forma, a probabilidade condicional pode ser expressa pela
seguinte equação:
Fragilidade = P [LS/IM = y] (3.2)
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LS: É o estado limite de capacidade.
IM: É a medida de intensidade de movimento do solo.
y: É a condição realizada da medida de intensidade movimento do solo, frequentemente
expressa em valores de PGA ou SA.
Existem diferentes metodologias para o desenvolvimento das curvas de fragilidade,
que variam principalmente dependendo das concepções probabilísticas e da origem dos dados,
sendo caracterizadas como: curvas de fragilidade empírica e curvas de fragilidade analítica
(Tavares, 2011). Outras categorias como as curvas de fragilidade definidas por especialistas
não foram levadas em consideração nas presentes descrições.
Curvas de Fragilidade Empíricas
Este tipo de curvas são desenvolvidas a partir de dados obtidos pela observação
de danos reais que foram registrados após eventos sísmicos monitorados. Considerações
probabilísticas são estabelecidas a partir de informações sobre inspeções e registros após o
evento, empregando fatores como o conhecimento do risco sísmico da região (Padgett, 2007).
As curvas de fragilidade empíricas constituem análise do dano estrutural base-
ado em danos observados e estudados em outros sismos, de modo que seja possível adotar
correlações, assumindo critérios qualitativos e quantitativos de avaliação que permitem de-
senvolver curvas de fragilidade para a realização de estudos de diferentes mecanismos de
falha em estruturas em uma região determinada.
Um exemplo dessas análise é realizada no trabalho de Yamazaki et al. (2000), em
que as curvas de fragilidade empíricas foram geradas para o estudo de danos causados pelo
terremoto de Kobe em 1995, no Japão.
Curvas de Fragilidade Analíticas
As simulações numéricas são opções usualmente utilizadas para determinação dos
cálculos para a demanda sísmica no desenvolvimento da fragilidade. Essa análise permite o
desenvolvimento de procedimentos numéricos tais como: as análises não lineares temporais
(Time History Analysis), elásticas espectrais ou não lineares estáticas.
A concepção matemática na definição da expressão (3.2) de uma curva de proba-
bilidade como a representada, pode ser reescrita mediante uso de integrais múltiplas, como se
estabelece na expressão da equação (3.3). Esta pode ser utilizada mediante métodos aproxi-
mados, como as metodologias numéricas First Order Second Moment (FOSM), First Order
Reliability Method (FORM) ou Second Order Reliability Method (SORM); ou métodos como
Monte Carlo, desde que sejam utilizadas uma grande quantidade de simulações.
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Fragilidade = Pf =
∫
u(y)≥u0
...
∫
f(y)dy (3.3)
Onde u(y) é a demanda probabilística do modelo, e u0 é definida como a capaci-
dade probabilística para o modelo.
Os valores dos parâmetros de demanda de engenharia (EDP), em relação aos
valores característicos de uma medida de intensidade do movimento do solo (IM), configuram
a base para o estabelecimento de modelos probabilísticos de demanda sísmica (probabilistic
seismic demand models-PSDM )(Tavares, 2011). Os PSDMs expressam os picos de resposta
de uma componente com a variação de uma intensidade de medida e podem ser representados
por uma lei de potência, segundo a proposta apresentada Cornell et al. (2002a):
EDP = a.(IM)b (3.4)
Para facilitar a determinação dos coeficientes dessa lei de potência, a equação
anterior pode ser reescrita em um espaço log-normal, conforme apresentado na equação 4.2.
ln(EDP ) = a+ b. ln(IM) (3.5)
Uma maneira de determinar o PSDM consiste em um ajuste de regressão linear
no espaço log-normal, desenvolvida para os parâmetros de movimento do solo e os valores
da resposta de pico para a demanda de cada componente. Os resultados da relação desses
parâmetros, funcionam para a extrapolação de valores médios esperados calculados para a
demanda, como se representa na Figura 3.6.
Ln
(m
)
N(ln(m),
Ln(SD)=Ln(a)+b.Ln(IM)
Ln(IM)
Figura 3.6: PSDM em espaço log-normal (Adaptado de Nielson (2005)).
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Idealizando que a demanda e a capacidade se manifestam como variáveis alea-
tórias e que seguem uma distribuição log-normal, a fragilidade pode ser avaliada de forma
fechada segundo a equação 3.6 (Nielson, 2005).
P [LS|IM ] = Φ
 ln (SD/SC)√
β2D|IM + β
2
C
 (3.6)
Onde Φ é a função de distribuição normal acumulada, SD é a média e βD|IM o
desvio padrão logarítmico para a demanda, SC é a média e βC o desvio padrão logarítmico
da capacidade. Desta forma, pode-se estabelecer valores dos estados limites de capacidade,
com base em opiniões de especialistas, dados experimentais ou métodos analíticos de análise
como a análise do tipo Pushover.
A determinação de curvas de fragilidade a nível de componentes isoladas é re-
presentada na Figura 3.7. Neste gráfico, é idealizada a metodologia utilizada no presente
trabalho na determinação da fragilidade, referente aos elementos estruturais. Estes proce-
dimentos foram aplicados tanto para o análise de um sistema completo (estudo de caso II),
como na análise de um único elemento estrutural (estudo de caso I).
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Figura 3.7: Curvas de fragilidade para componentes isoladas.
No gráfico se descreve de maneira geral, uma representação dos procedimentos
mais relevantes no traçado das curvas de fragilidade. Inicialmente, é necessário a determi-
nação dos PSDM para cada uma das componentes estruturais (como mostrado na Figura
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3.7a). Estes são exemplificados no gráfico para 6 elementos (Rsp-Pilar, Resp-M_Aba, Resp-
EncF_Long, Resp-EncF_Tranv, Resp-Ap_Long, Resp-Ap_Tranv), cada um representado
pelo seu respectivo modelo de PSDM, conforme foi descrito anteriormente. O nome de cada
componente é estabelecido através das siglas RESP- seguido do nome adotado para cada
elemento.
Com os modelos de PSDM das componentes (Figura 3.7a), determina-se uma
equação que define o valor esperado da média Sd da demanda em função da medida de
intensidade do movimento do solo IM, isto, para cada elemento. Além disso, calcula-se o
parâmetro correspondente ao desvio padrão βD/IM , definido a partir da dispersão da nuvem
de pontos desenvolvida para as análises de regressão da demanda. Por outro lado, são ado-
tados parâmetros estatísticos conforme o modelo de capacidade assumido, correspondentes
aos valores tomados da literatura para a média Sc e para o desvio padrão βc, como se repre-
senta na Figura 3.7c. Conjugando todas estas concepções, a equação 3.6 pode ser reescrita
mediante um artifício matemático, permitindo transformar a função conforme se apresenta
na Figura 3.7b.
Na sequência, procede-se com a determinação dos parâmetros estátísticos caracte-
rísticos das curvas, admitindo que as distribuições probabilísticas da demanda e a capacidade
são compatíveis com o desenvolvimento de curvas do tipo -cumulative distribution function
(CDF), no cálculo das probabilidades acumuladas. Para tanto, é assumida como variável
Ln(IM) para valores normais, sendo Φ a função de distribuição normal acumulada. Neste
contexto, é necessário a determinação de valores que definem a função na Figura 3.7b, para
cada um dos estados de dano definidos. Esses valores correspondem ao parâmetro de dis-
persão que relaciona os quadrados do desvio padrão da capacidade βc e o desvio padrão da
demanda βD/IM . Também, ao valor da média característica associada aos termos da media
Sc da capacidade e as variáveis a e b produto da regressão dos PSDM.
Então, é definida uma margem de interesse para um intervalo dos valores espe-
rados de IM. Intervalo no qual, são calculadas as probabilidades acumuladas em cada nível
de dano, sendo possível desta maneira, traçar curvas CDF da fragilidade relacionando os
valores da probabilidade acumulada vs IM, como se representa na Figura 3.7d.
Finalmente, o resultado mostra que para cada uma das componentes que foram
desenvolvidos os modelos de PSDM na Figura 3.7a, geram-se curvas de fragilidade definidas
para cada nível de dano e o intervalo de IM, segundo representado na Figura 3.7e. Cabe
ressaltar que para a determinação das curvas de fragilidades do sistema, é necessário desen-
volver procedimentos de correlação entre as respostas das componentes. No gráfico, estas
noções estão representadas na idealização na Figura 3.7f.
A Figura 3.8 ilustra a representação ampliada da idealização da Figura 3.7d, no
procedimento para obter um conjunto de curvas analíticas de fragilidade, a partir do modelo
probabilístico da demanda.
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Figura 3.8: Desenvolvimento das curvas de fragilidade (Adaptado de (Tavares, 2011)).
A fragilidade da estrutura completa pode ser gerada através de simulações pelo
método de Monte Carlo. Para tanto, pode-se assumir modelos de demanda probabilística
conjunta (joint probabilistic seismic demand model-JPSDM ) ligados aos modelos de estado
limite de dano. Desta forma, é possível desenvolver estimativas do sistema ou a fragilidade
para a estrutura através do desenvolvimento JPSDM, combinando os PSDM com a utilização
dos valores médios, os desvios padrão e as matrizes de correlação, para todos os possíveis
domínios de falha (Tavares, 2011). Isto se representa através da equação 3.7.
P [Failsistema] =
n⋃
i=1
P [Failcomponente−i] (3.7)
A avaliação geral da vulnerabilidade sísmica para o sistema estrutural pode ser
calculada através da combinação de efeitos das várias componentes da estrutura. A proba-
bilidade de alcançar um estado limite particular (FailSistem) é definida como a união das
probabilidades de cada uma das componentes estar nesse mesmo estado limite.
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Na Figura 3.9 é apresentado um esquema general que representa os procedimen-
tos mais relevantes na determinação das curvas de fragilidade para um sistema constituído
por várias componentes. Esta abordagem corresponde à metodologia de análises da vulnera-
bilidade utilizada na estrutura da ponte no presente trabalho. As técnicas adotadas nesses
procedimentos constituem basicamente em uma serie de cálculos probabilísticos, encaminha-
dos ao desenvolvimento do método de Monte Carlo. Determinando assim, as probabilidades
que a demanda sísmica atinja ou supere os valores da capacidade estrutural, para valores de
IM em um intervalo estabelecido.
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Figura 3.9: Desenvolvimento das curvas de fragilidade do sistema.
Inicialmente, são desenvolvidos modelos de PSDM para as componentes estrutu-
rais analisadas. Uma nuvem de pontos e uma linha de tendência idealizam a análise de regres-
são dos PSDM na Figura 3.9a, realizado para cada uma das componentes (Resp-Pilar, Resp-
M_Aba, Resp-EncF_Long, Resp-EncF_Tranv, Resp-Ap_Long, Resp-Ap_Tranv). Além
disso, uma a relação entre as distribuições das respostas dos modelos PSDM é representada
na Figura 3.9b, sendo correspondente à determinação de uma matriz definida para 100% de
correlação ntre componentes iguais (matriz de correlação).
B se ndo-se nos modelos de PSDM, determina-se o parâmetro correspondente ao
desvio padrão βD/IM , definido a partir da dispersão d nuvem de pontos desenvolvida para as
análises de regressão na Figura 3.9a. Com todos os p râmetros βD/IM das componentes, são
realizados cálculos associados à matriz de correlação mencionada, o que permite estabelecer
uma matriz global de covariância do sistema, conforme mostrado na Figura 3.9d. Também,
é definido o intervalo de valores esperados para IM. Este intervalo é fundamental, dado que
dentro da metodologia assumida, as probabilidades no traçado das curvas de fragilidade do
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sistema, são determinadas em função desses valores.
Para valores de IM definidos dentro do intervalo, é avaliada a função de Ln(Sd),
considerando os coeficientes a e b, produto da análise de regressão na Figura 3.9a. Para cada
um desses valores calculados da demanda com Ln(Sd), são gerados da ordem de 105 valores
aleatórios para cada componente, como se representa na Figura 3.9f. Este procedimento é
realizado para cada valor de IM em cada LS. Nota-se, que é assumido que as distribuições
nos modelos probabilísticos seguem distribuições log-normais.
Por outro lado, são adotados parâmetros estatísticos conforme o modelo de capa-
cidade assumido, correspondentes aos valores tomados da literatura do desvio padrão βc e a
média Sc, como se representa na Figura 3.9c. Através desses parâmetros são determinadas
matrizes de covariância de cada componente, relacionando assim, os desvios padrão defini-
dos em cada estado limite. Paralelamente, são calculados valores do logaritmo natural dos
valores das medias da capacidade, conforme se representa na Figura 3.9e.
Utilizando estes últimos valores e as matrizes de covariância mencionadas, são
gerados valores aleatórios que descrevem as distribuições da capacidade, para cada uma das
componentes em nos diferentes estados de dano. Estas descrições, são idealizadas na Figura
3.9g, onde se representa para cada um das componentes, valores aleatórios da ordem de 105
que caracterizam valores nos diferentes estados limites.
Consideram-se que as componentes, como um sistema em série, ou seja, a primeira
componente que atinge um estado limite, condiciona a fragilidade do sistema como um todo.
Com base nesse princípio, são determinadas as probabilidades nas quais os valores aleatórios
gerados para cada valor de IM na Figura 3.9f, atinge ou supere os valores aleatórios da
capacidade definidos na Figura 3.9g. Mediante estas determinações, são obtidos valores de
probabilidade acumulada do dano na estrutura versus os valores correspondentes do intervalo
da IM, e para cada um dos estados limites definidos. Finalmente, plotando esses resultados,
são geradas as curvas de fragilidade de todo o sistema, como se apresenta na Figura 3.9i.
4 Metodologia
4.1 Introdução
Neste capítulo são apresentados os procedimentos necessários para a determinação
das curvas de fragilidade analíticas. As análises foram realizadas para dois estudos de caso.
O primeiro corresponde a um pilar circular e o segundo a uma estrutura de ponte contínua,
sendo o concreto armado o material utilizado em ambos os modelos.
Estes foram avaliados independentemente, considerando o pilar como um compo-
nente isolado e a ponte como um sistema estrutural. Durante a elaboração dos modelos foi
considerado o comportamento não-linear dos materiais envolvidos e gerado um modelo de
elementos finitos tridimensionais, caracterizados em função da geometria e das especificações
dos materiais.
A ponte do estudo de caso foi concebida e proposta pelo autor, baseada na tipo-
logia e dimensões de pontes encontradas na rede rodoviária nacional (Mendes, 2009). Desta
forma, as propriedades geométricas da seção de tabuleiro, e estruturas de suporte, podem ser
consideradas como representativas de uma parcela das pontes existentes na região nordeste
do Brasil. Para o pilar, a caracterização dos parâmetros foram definidos com base em in-
formações obtidas a partir de ensaios experimentais, descritos no trabalho de Rico Armadá
(2010).
As análises realizadas em ambos os casos apresentam semelhanças em termos
da metodologia aplicada, especialmente na determinação dos modelos probabilísticos desen-
volvidos para a demanda e para a capacidade. Também há semelhança na caracterização
intrínseca dos pilares, dado que o modelo de plasticidade adotado e os critérios utilizados
na definição dos parâmetros mecânicos dos materiais é semelhante. Visto estas similarida-
des, os procedimentos e análises do pilar foram realizados previamente aos da ponte. Dessa
forma, foi possível efetuar o estudo detalhado da importância de cada componente estrutural
em relação à resposta sísmica, sendo o pilar isolado uma estrutura mais simples comparada
com o sistema da ponte toda. Para a idealização do solo da fundação do modelo estrutural
da ponte, foi adotado um material elástico e isotrópico. Os parâmetros mecânicos do solo
foram determinados a partir de dados obtidos na literatura, referentes às categorias de solo
comumente encontradas no brasil.
Na modelagem do pilar foram efetuadas análises numéricas simulando um carre-
gamento lateral cíclico seguindo um padrão de deslocamento definido, o qual foi usado em
ensaios reais do elemento e correspondem a dados experimentais do trabalho de Rico Ar-
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madá (2010). Com esses dados, foi possível comparar a resposta obtida na modelagem
com a resposta histerética do ensaio da pesquisa de referência. Os ensaios experimentais de
Rico Armadá (2010) foram realizados a partir da simulação do padrão de deslocamento men-
cionado, induzindo cargas no topo do pilar de estudo através de uma logística experimental
controlada computacionalmente.
Nos estudos de caso foram utilizadas análises temporais com histórico de acelera-
ção (nonlinear time-history), as quais, são consideradas na atualidade como um procedimento
adequado para simulações que implicam interações sísmicas, quando é necessário adotar a
não linearidade física dos materiais envolvidos, e a não linearidade geométrica da estrutura.
Perante isto, os modelos estruturais foram submetidos a históricos de acelerações, derivadas
de diferentes registros sísmicos obtidos no site da PEER, compatibilizados com a região em
análise.
Em estruturas de pontes, existem elementos que governam a vulnerabilidade es-
trutural e estão diretamente relacionados com a capacidade e resistência ao sismo. Padrões
de dano detectados em certas estruturas monitoradas após alguns terremotos têm indicado
que existem elementos mais frágeis e com maior influência na resposta. Diante disto, e se-
guindo recomendações de Tavares (2011), os pilares, os aparelhos de apoio e os encontros
foram assumidos como elementos mais suscetíveis à danos no presente trabalho.
Assim sendo, os dados obtidos nas simulações para essas componentes foram
utilizados na definição de modelos de probabilidade da demanda sísmica. Em relação ao
comportamento estrutural face à um sismo, existem parâmetros na literatura que permitem
estabelecer distribuições estatísticas sobre o comportamento de mecanismos que provocam
a falha estrutural. Neste contexto, foram utilizados parâmetros que contribuíram para esta-
belecer modelos probabilísticos de capacidade das componentes dos casos em estudo.
Na modelagem foram adotados parâmetros relacionados às: propriedades geo-
métricas, as ações sísmicas, os modelos de interação solo-estrutura, a caracterização dos
materiais e as definições da plasticidade, entre outras. A partir desses procedimentos e
simulações da ação sísmica nas estruturas, foram obtidas informações sobre a resposta es-
trutural, necessárias para as estimativas de probabilidade de falha. O esquema apresentado
na Figura 4.1 representa os procedimentos utilizados neste trabalho para a determinação das
curvas de fragilidade para as componentes estruturais de uma ponte. Estes procedimentos
são baseados no trabalho Nielson (2005), apresentando diferenças apenas no escalonamento
das ações sísmicas. De maneira semelhante, o esquema também se aplica para a metodo-
logia desenvolvida na estrutura do estudo de caso do pilar, quando se considera uma única
componente isolada.
A Figura 4.1 retrata inicialmente o escalonamento dos registros sísmicos. Posteri-
ormente, ilustra-se a modelagem e a obtenção das respostas sísmicas máximas nas diferentes
componentes da ponte (encontros, apoios e pilares), seguido da definição dos modelos pro-
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babilísticos da demanda sísmica e da capacidade estrutural. Por último, apresenta-se o
desenvolvimento das curvas de fragilidade para as componentes estruturais da ponte. Por
fim, a partir de uma combinação da fragilidade das componentes, foi determinada a fragili-
dade de todo o sistema da ponte, utilizando o método estatístico de Monte Carlo, verificando
a probabilidade dos valores da demanda serem iguais ou superiores aos estados limites de
dano, empregando-se as distribuições estatísticas da capacidade e da demanda.
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Figura 4.1: Esquema das etapas na determinação da fragilidade (Adaptado de Nielson (2005)).
4.2 Ferramentas Utilizadas
SAP2000
Neste trabalho foi utilizado o programa SAP2000 versão v.17.1.1 (Computers &
Inc., 2015), desenvolvido pela Computers and Structures, Inc. de Berkeley, California, USA,
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cuja programação é baseada no método dos elementos finitos.
PEER data base
A base de dados do Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER),
via sua plataforma interativa no site (http://ngawest2.berkeley.edu/), fornece ferramentas
para selecionar, tratar e ter acesso a registros de terremotos, sendo possível adotar técnicas
de seleção de acordo com as especificações de PEER (2011).
Matlab
MATLAB R2015a (The MathWorks, 2015) é um programa matemático definido
em torno de um de desenvolvimento integrado (IDE ). Está disponível para diferentes pla-
taformas e sistemas operacionais, foi utilizado no desenvolvimento desta pesquisa para o
tratamento de dados e cálculos de probabilidade (Moleret al. , 1982).
4.3 Metodologia aplicada na pesquisa
4.3.1 Seleção de registros de acelerogramas
Utilizando-se os registros sísmicos caraterísticos do movimento do solo, neces-
sários conforme a metodologia de análise, foram coletados sinais de acelerações sísmicas
compatíveis com um espectro representativo da região de sismicidade moderada no Brasil
para os estudos de caso do presente trabalho. Estas medições do comportamento sísmico
estão altamente carregadas com informações que precisam ser decifradas e que caracterizam
o terremoto, tais como o meio de propagação das ondas e relações ao foco da origem. O
desenvolvimento das curvas de fragilidade reflete a variabilidade e as incertezas da resposta
sísmica.
A interpretação dos resultados de vulnerabilidade a partir da realização de aná-
lises com curvas de fragilidade está associada inteiramente à magnitude e frequência das
solicitações produzidas sobre a estrutura. Nesse contexto, considera-se que a avaliação do
risco sísmico com os registros representativos está ligada às incertezas inerentes aos sinais
escolhidos.
As definições da norma ABNT NBR 15421:2006 em relação às áreas de risco
sísmico em regiões do Brasil foram interpretadas a partir do mapa de zoneamento sísmico.
Essas informações se apresentam como o ponto de partida das possíveis solicitações estru-
turais para os estudos de caso, em relação às acelerações horizontais máximas estabelecidas
desta norma para o território brasileiro. Saliente-se que, na atualidade, são escassas as
medições verdadeiramente representativas da realidade sísmica das regiões no país, e consi-
derando a necessidade desses registros de terremotos nas análises, foram selecionados sinais
de movimentos do solo de diferentes lugares do mundo, tudo com o intuito de considerar nas
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simulações as incertezas devido às ações sísmicas. Esses sinais correspondem a acelerogramas
de eventos de fenômenos naturais coletados a partir da bases de dados fornecida pela PEER.
Foram selecionados um conjunto de 13 terremotos compatíveis com um espectro
adotado da norma brasileira ABNT NBR 15421:2006, o qual é apresentado na Figura 4.2.
Esse espectro de dimensionamento foi definido para 5% do amortecimento crítico, com um
valor de aceleração horizontal de zoneamento sísmico Ag=0,15g , considerando um solo tipo E
com uma categoria de resistência determinada por meio de ensaios do tipo SPT, e velocidade
de propagação de onda menores a 180 m/s. A partir dessas definições, foram calculados os
coeficientes de amplificação sísmica definidos como Cv e Ca. Estes valores são apresentados
na Tabela 4.1.
Tabela 4.1: Definição dos coeficientes, de resposta característico adotado.
Espectro de resposta
Zona de ameaça sísmica: Intermediária
Item Valor/definição
Perfil do solo E
Coeficiente Ag 0.15
Coeficiente de amplificação
sísmica Ca
2.1
Coeficiente de amplificação
símica Cv
3.4
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Figura 4.2: Espectro de dimensionamento calculado a partir da norma brasileira ABNT NBR 15421:2006
para solo tipo E e aceleração Ag=0,15.
Os registros de aceleração de cada um dos 13 terremotos estão expressos em ace-
lerogramas nas três direções ortogonais principais, os quais foram extraídos da base de dados
do Pacific Earthquake Engineering Research Center (PEER), utilizando os procedimentos
estabelecidos em PEER (2011), para um valor de aceleração máxima no solo aproximado a
0,15g, ajustado a magnitudes entre 6 a 7 na escala Richter, e compatibilizados com o espec-
tro de dimensionamento calculado previamente. Na Figura 4.3 é apresentado o espectro de
4.3. METODOLOGIA APLICADA NA PESQUISA 67
dimensionamento adotado e o espectro de resposta dos 13 sismos escolhidos.
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Figura 4.3: Compatibilidade do espectro de dimensionamento com os espectros de resposta dos sismos
adotados (expresso em unidades de escala logarítmica).
Nos estudos de caso definidos, foram assumidos unicamente os pares de sinais
correspondentes aos registros de medições horizontais do sismo,
Na Tabela 4.2 se apresentam algumas informações da base de dados dos terremo-
tos utilizados, em relação à duração (Dt), o número de dados para a leitura das acelerações
(NPTS) e o nome de referência.
Tabela 4.2: Sismos utilizados
Dados dos terremotos utilizados nas análises
Nome de Referência na base de dados Sismo No. NPTS Dt(segundos)
El Centro 1 5372 0.0100
Ferndale City Hall 2 8000 0.0050
PCholame - Shandon 3 4400 0.0100
Castaic - Old Ridge Route 4 6181 0.0100
Managua ESSO 5 9139 0.0050
Tolmezzo 6 7277 0.0050
A Mexicali 7 1477 0.0100
Agrarias 8 2844 0.0100
Calexico Fire Station 9 7569 0.0050
Chihuahua, 10 5159 0.0100
Delta 11 10015 0.0100
EC County Center FFy 12 10015 0.0100
Holtville Post Office 13 7573 0.0050
Em estruturas convencionais de pontes, os efeitos horizontais são geralmente pre-
dominantes (Beyer & Bommer, 2006), de modo que apenas esses efeitos foram considerados
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nos estudos de caso. Em relação aos sinais sísmicos horizontais, existe uma alteração nas
medições devido à incidência das direções de propagação predominantes do sismo, relacio-
nadas ao ângulo de orientação do equipamento de medição. Esses efeitos têm sido estudados
por alguns autores como Boore et al. (2006).
No presente trabalho, durante as análises não foram considerados os efeitos do
ângulo de incidência horizontal do terremoto. Dessa forma, nas análises numéricas foram
assumidos que as componentes horizontais do sismo atuam perfeitamente nos eixos transver-
sal e longitudinal da ponte. A Figura 4.4 ilustra a representação da consideração dos sinais
horizontais adotados neste trabalho.
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Figura 4.4: Ângulo de incidência horizontal da propagação predominante do sismo (Adaptado eNielson
(2005)).
Para as análises dos estudos de caso do trabalho foram assumidos unicamente os
pares de sinais correspondentes aos registros de medições horizontais do sismo. Esses sinais
foram tratadas para a obtenção dos sinais inseridos nas simulações. Para o estudo de caso
do pilar, se adotaram o total de 13 pares de acelerogramas horizontais definidos, enquanto
para o estudo de caso da ponte, foram utilizados 12 pares de acelerogramas desses sinais.
Um total de 100 pares de sinais de acelerogramas foram inseridos nas simulações
numéricas da estrutura da ponte. Os acelerogramas foram obtidos através de diferentes
combinações dos registros adotados, o quais foram escalonados multiplicando o valor de
aceleração máxima ao nível do solo por fatores que variavam no intervalo de 1 até 3 (em
incrementos de 0,15).
Uma vez estabelecidos o conjunto de acelerogramas, foi calculado um espectro
de resposta característico para cada um dos sinais de acelerograma, em um procedimento
no qual, se realiza um tratamento de dados dos registros sís icos, consistente com uma
abordagem usual desenvolvida para este tipo de transformações. Este procedimento consiste
em determinar a aceleração espectral assumindo um estrutura com um grau de liberdade.
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A geração destes espectros foi desenvolvida mediante o tratamento dos sinais no
programa Matlab, com a rotina proposta em Hurtado Gómez (2000). Desta forma, foram
gerados espectros utilizando o método da aceleração linear, definidos para uma fração de
amortecimento (ξ) igual a 0,05. Foi considerado um sistema elástico linear, com períodos de
vibração variando entre os valores 0,05 s e 2,00 s com incrementos de período de 0,05 s.
O desenvolvimento de curvas de fragilidade analíticas de uma estrutura submetida
ao fenômeno sísmico precisa da definição de uma medida característica da intensidade sísmica
IM. Para este trabalho foi adotado o valor máximo de aceleração do solo ou PGA (Peak
Ground Acceleration) dos acelerogramas, como medida da intensidade sísmica para ambos
os modelos estudados. Para o caso da ponte, foi assumida também como uma segunda
medida de intensidade a aceleração espectral característica dos primeiros dois períodos de
vibração da estrutura.
Dessa forma, os cálculos da fragilidade da ponte consideram o uso de um conjunto
de pares de acelerogramas e seus respectivos pares de espectros de resposta, exemplificados
na Figura 4.5. No caso do pilar, apenas foi considerado como medida de intensidade os
valores de PGA.
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Figura 4.5: Sinais de registros de acelerogramas com o seu respectivo espectro caraterístico calculado.
Para as simulações numéricas do pilar, os registros dos 13 terremotos adotados
para o trabalho foram escalonados multiplicando o valor de aceleração máxima do solo por
fatores variando no intervalo de 0,05 até 1,25 (em incrementos de 0,05), dando origem a 228
pares de sinais de acelerogramas.
Neste trabalho foram adotadas duas medidas de intensidade do movimento do
solo (IM), cada uma necessária para o desenvolvimento da fragilidade e dos modelos de pro-
babilidade considerando cada medida IM de forma particular. As medidas de intensidade do
movimento do solo correspondem a aceleração máxima do solo PGA (peak ground accelera-
tion), e a aceleração espectral SA (spectral acceleration). Os valores de SA foram definidos
utlizando o primeiro e o segundo período fundamental de vibração da estrutura, denominados
respectivamente como a aceleração espectral SA-052 e aceleração espectral SA-047.
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Para cada uma das medidas de Intensidade (PGA e SA), foram adotados dados
da resposta em deslocamento, para a direção longitudinal e transversal, da resposta das com-
ponentes no modelo. O trabalho desenvolvido por Padgett & DesRoches (2008) demonstrou
que o PGA é uma medida de intensidade adequada para análises de portfólios de pontes;
de maneira semelhante, no trabalho de Tavares (2011) se implementou aceleração espectral,
para determinados valores de período de vibração, como uma IM consistente para a análise
pontes.
O valor de PGA foi determinado a partir de cada um dos acelerogramas definidos
para as análises, capturando os valores máximos mediante um processo de tratamento dos
sinais realizado no programa Matlab, calculando a aceleração máxima no tempo em cada
caso. Esta medida configurou a dispersão de dados da demanda que leva em consideração
a medida IM em função do PGA, junto com as respostas respectivas no deslocamento para
cada componente da ponte. A Figura 4.6 ilustra a determinação do PGA para um registro
de histórico de acelerações no tempo.
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Figura 4.6: Tratamento de sinais no programa Matlab dos registros para a definição do PGA.
Os valores de SA-052 e SA-047 foram determinados a partir de cada um dos es-
pectros de aceleração definidos para as análises, para cada um dos acelerogramas utilizados,
capturando valores correspondentes aos períodos de 0,52 segundos e 0,47 segundos. Esses
valores correspondem aos primeiros períodos de vibração da ponte no sentido longitudinal e
transversal, respectivamente. Esta medidas configuraram a dispersão de dados da demanda
que leva em conta a IM empregando-se a SA-052 e SA-047, junto com as respostas respec-
tivas no deslocamento para cada componente da ponte. A figura 4.7 ilustra o procedimento
da determinação das acelerações espectrais para os dois primeiros períodos de vibração con-
siderados nas análises.
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Por fim, um esquema geral de todos os procedimentos descritos para o tratamento
dos sinais e as definições dos valores de IM, são representados esquematicamente na Figura
4.8.
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4.4 Elementos utilizados na modelagem
Os elementos adotados na modelagem da ponte correspondem aos elementos for-
necidos da biblioteca de ferramentas do programa SAP2000. Estes são apresentados à seguir.
4.4.1 Elemento do tipo Frame
Este elemento foi utilizado principalmente na modelagem dos pilares da ponte, das
vigas e em alguns elementos de conexão da fundação. O elemento Frame pode ser utilizado
tanto em idealizações bi-dimensionais (2D), como tri-dimensionais(3D). São elementos que
podem ser definidos mediante coordenadas locais e globais, através de nós de referência que
determinam o vetor de localização espacial do elemento.
A Figura 4.9 ilustra uma representação deste elemento. Os elementos do tipo
Frame podem assumir propriedades lineares e não lineares os materiais adotados. Além
disso, permitem a idealização de diferentes modelos de plasticidade para a formação de
rótulas plásticas (Computers & Inc., 2015) no comprimento dos elemento.
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Figura 4.9: Elemento Frame (Adaptado de Computers & Inc. (2015)).
4.4.2 Elemento de área do tipo Shell
O elemento Shell é definido como um objeto de área, o qual é usado geralmente
para modelar o comportamento de membrana, placa e casca em estruturas planares e tridi-
mensionais (Computers & Inc., 2015)).
Este tipo de elemento foi utilizado na modelagem da superestrutura. O material
empregado nestes elementos pode ser considerado homogêneo ou dividido em camadas. Além
disso, pode ser considerado ou não o comportamento não-linear. Nas análises e considera-
ções da superestrutura neste trabalho, foi analisada de forma linear e elástica utilizando na
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modelagem elementos do tipo Shell.
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Figura 4.10: Elementos do tipo Shell (Adaptado de Computers & Inc. (2015)).
4.4.3 Elemento do tipo Link
O pacote de ferramentas no programa SAP2000 permite ao usuário modelar o
comportamento mecânico não-linear do material, introduzindo elementos do tipo Link. Estes
elementos podem estar definidos geometricamente emtre dois nós (two-joint Link element)
ou em um único nó (one-joint Support element), que para o presente trabalhos foram deno-
minados respectivamente como Link e Link sem comprimento (zero length). A Figura 4.11
representa um esquema de um elemento do tipo Lnk.
nó j
nói
Axial
Cortante
???????????
Figura 4.11: Molas e amortecimentos independentes nos graus de liberdade para os elementos do tipo
Link (Adaptado de Computers & Inc. (2015)).
As propriedades adotadas para os elementos Link sem comprimento e os elemen-
tos Link, são definidas de maneira semelhante. Podem-se assumir como elementos nos quais,
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é possível designar parâmetros de rigidez e amortecimento em cada um dos 6 graus de li-
berdade, com definições lineares e não lineares do comportamento nesses graus de liberdade
para cada esforço (normal, cisalhamento, torção e flexão pura).
Estes modelos podem considerar ou não a simultaneidade dos esforços, ou seja,
trabalhando em conjunto ou desacoplados a depender das considerações. Para elementos do
tipo Link, três tipos de deformações podem ser definidas, principalmente como apresentado
na Figura 4.12, sendo a deformação interna calculada a partir do nó j deslocado em relação
ao nó i.
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d j2r3j
r3i
r3j
r3i
dr3
Deformação devido às forças normais Deformação às forças cortantesu2i
2
1
Deformação devido á flexão
Elemeto ShellFigura 4.12: Deformação interna de um elemento Link com comprimento (Adaptado de Computers &
Inc. (2015)).
4.4.4 Elemento do tipo Gap
Existem dentro das considerações dos elementos do tipo Link, uma série de ele-
mentos que permitem assumir condições especificas do amortecimento (Malvern, 1969) ou
condições especiais de aberturas (Gapou Hook) na interação entre nós de elementos subme-
tidos tanto à compressão como à tração.
Neste sentido, o elemento Gap permite definir uma abertura para cada deforma-
ção dos graus de liberdade, com propriedades independentes, trabalhando só na compressão.
De maneira semelhante, os elementos do tipo Hook permitem definir uma abertura para
cada deformação dos graus de liberdade com propriedades independentes, mas só trabalha
o efeito de esforços axiais de tração. Um esquema destes elementos se apresenta na Figura
4.13
Todas as deformações internas destes elementos são independentes. A abertura
ou fechamento de um espaço para uma deformação menor que o valor limite especificado não
afeta o comportamento das propriedades dos materiais (Computers & Inc., 2015).
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Figura 4.13: Elementos especiais do tipo Link : Damper, Gap e Hook.
4.5 Estudo de caso I
Neste tópico é apresentada a metodologia desenvolvida nas análises do estudo de
caso I, que corresponde a um pilar circular em concreto armado. Esta etapa corresponde
à simulação numérica do ensaio experimental de Rico Armadá (2010). O trabalho trata de
um pilar circular em concreto armado submetido a um carregamento cíclico horizontal.
Baseado nos ensaios experimentais, foi realizada a simulação do comportamento
histerético do pilar, de modo a obter o comportamento do pilar solicitado por cargas di-
nâmicas. Desta forma, foi possível comparar a resposta das simulações realizadas com os
deslocamentos registrados no ensaio.
Por outro lado, foram determinadas curvas de fragilidade para solicitações sís-
micas nos pilares. Para essas análises, foram adotados registros de acelerogramas que per-
mitiram determinar, mediante análises numéricas, modelos para a demanda sísmica. A
capacidade estrutural foi determinada a partir de análise do tipo Pushover, com base no
parâmetro de ductilidade em deslocamento.
Todos os procedimentos realizados contribuíram para a calibragem do comporta-
mento dos pilares do estudo de caso 2.
4.5.1 Dados do ensaio
Os experimentos de Rico Armadá (2010) fazem parte de uma série de ensaios de
um projeto maior que, entre um dos seus objetivos, consistiu em extrapolar os resultados a
pilares de pontes, considerando diferentes relações de taxas de confinamento e de cobrimentos
no elemento. A Figura 4.14 ilustra a montagem dos ensaios, a Figura 4.15 o padrão de carga
no qual o pilar foi submetido e a Figura 4.16 os esquema do ensaio.
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Figura 4.14: Foto real do protótipo ensaiado (Fonte: Rico Armadá (2010)).
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Figura 4.15: Padrão do protocolo de deslocamentos induzidos no pilar (Adaptados de Rico Armadá
(2010)).
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Os dados apresentados em Rico Armadá (2010) foram utilizados na calibragem
do modelo numérico neste trabalho. Durante o ensaio experimental do pilar, foram aplicados
carregamentos que obedeciam um padrão de carga incremental com controle dos desloma-
mentos no topo do pilar. O padrão de carregamento adotado é ilustrado na Figura 4.15.
Durante a execução do ensaio, foi aplicada uma carga axial constante de 1160 kN
na seção transversal do pilar, por meio de uma protensão aplicada através de barras dywidag,
conforme pode ser observado na Figura 4.16. A carga aplicada corresponde aproximadamente
ao valor da ordem de 10% da resistência normal do pilar.
A Figura 4.17 apresenta um esquema 3D do pilar ensaiado, expondo o corte da
seção transversal do pilar e o corte longitudinal com o detalhamento dos estribos. Maiores
detalhes sobre o dimensionamento e a armadura do protótipo ensaiado podem ser encontra-
dos no trabalho de Rico Armadá (2010).
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(2010)).
4.5.2 Modelagem
A modelagem numérica foi realizada conforme as especificações da geometria e
dos materiais do pilar. Considerações da não-linearidade foram empregadas nas análises nu-
méricas do modelo. Uma vez definido e calibrado o modelo, foi realizada uma análise modal,
na qual foi determinado o valor do período fundamental de vibração do pilar. Este valor
foi utilizado posteriormente para a análise de vulnerabilidade. Nas simulações numéricas do
pilar foram utilizadas as contribuições da massa oriunda do peso próprio e proveniente do
aporte da carga axial.
Para o modelo do concreto, foram usadas as equações propostas por Mander et al.
(1988), que descrevem a curva tensão-deformação para a região confinada e não confinada
(Figura 4.18), e o modelo histerético de Takeda et al. (1970) e Dowell et al. (1998). Para
caracterizar o aço nas simulações, foi utilizado um modelo elasto-plástico com a consideração
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de enrijecimento e de amolecimento, baseado nas expressões de Holzer et al. (1975) (Figura
4.19).
Para a determinação da demanda sísmica, foram utilizados os 13 pares de sinais
de acelerogramas compatíveis com o espectro de dimensionamento definido para regiões de
sismicidade moderada no Brasil (mensionados anteriormente). De maneira a extrapolar e
cobrir a variabilidade na incerteza relacionada aos efeitos sísmicos, uma análise dinâmica
incremental foi executada para as simulações do estudo de caso.
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Figura 4.19: Modelo adotado para armadura de aço baseado nas expressões de Holzer et al. (1975).
Nesta análise, os registros dos pares de acelerogramas, que foram gerados a partir
dos 13 sinais iniciais, foram escalonados através da multiplicação do valor de aceleração
máxima ao nível do solo, obtendo-se 228 pares de registros totais.
A consideração das curvas do comportamento mecânico, assim como os diagra-
mas momento-curvatura (Figura 4.20) ou diagramas de interação (Figura 4.21), permitiram
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interpretar o comportamento do pilar. Para o valor de carga normal aplicado no pilar,
determinam-se os diagramas de momento-curvatura do elemento, ou seja, são determinadas
curvas de envoltórias de flexão composta oblíqua. Isto ajudou a estabelecer os valores de car-
gas horizontais nas análises Pushover na modelagem, determinando o valor de carga inicial
que atinge os valores de plasticidade da seção transversal.
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4.5.3 Modelo de plasticidade
Na simulação, utilizou-se um elemento finito do tipo viga-pilar (Frame element)
com seis graus de liberdade por nó, discretizado em camadas ao longo da seção transversal
(Fiber PMM ) do SAP2000. Este é um modelo de plasticidade agrupada, dependente da
altura da rótula plástica Lp, atribuído ao elemento em um ponto específico (Aviram et al.,
2008). Na modelagem das diferentes camadas de material, o comportamento inelástico é
considerado diretamente a partir da curva tensão-deformação de cada material envolvido
(ver Figura 4.22. a.). A idealização da deformação a flexão do pilar pode ser observada na
Figura 4.22. b.
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Figura 4.22: Representação do pilar, sendo (a) idealização do modelo de fibras e (b) ilustração do
comprimento de plasticidade Lp.
Para o cálculo do valor Lp, sendo este necessário para a caracterização da mode-
lagem da plasticidade (ver Figura 4.23), foi utilizada a fórmula de Paulay & Priestley (1992),
conforme apresentado na equação 4.4. Nesta equação, L é o comprimento total do elemento,
db o diâmetro do reforço longitudinal e fy a tensão de escoamento do aço (fy expressa em
unidades de MPa, db e L em m).
Lp = 0.08L+ 0.022dbfy (4.1)
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Figura 4.23: Esquema da modelagem do pilar no software.
Nas análises, foram comparados os resultados experimentais da curva força-
deslocamento com as respostas obtidas na simulação numérica utilizando o modelo de Takeda
et al. (1970) e Dowell et al. (1998).
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4.5.4 Capacidade estrutural
Para a definição da capacidade estrutural, foram adotados os valores prescritos
no trabalho de Tavares et al. (2013), que correspondem a diferentes estados limites de dano
LS, sendo que para cada estado é adotado uma média Sc e um desvio padrão βc, conforme
apresentado na Tabela 4.3. Considera-se que esses parâmetros estatísticos seguem uma
distribuição log-normal e são coerentes com as definições usuais de curvas de fragilidade,
relativas à descrição de quatro categorias qualitativas de níveis de dano: leve, moderado,
severo ou completo. Foi assumida como medida de dano a ductilidade em deslocamento
(Hwang et al., 2001), caracterizada segundo a equação:
µd =
∆
∆cy1
(4.2)
Onde ∆ é o deslocamento horizontal relativo do topo do pilar, e ∆cy1 o deslo-
camento horizontal relativo ao início da plastificação da primeira armadura longitudinal da
seção transversal mais solicitada. Para determinar o valor de ∆cy1, foi realizada uma análise
pushover do pilar com carregamento constante no topo do elemento.
Tabela 4.3: Estados limites de dano
Leve Moderado Severo Completo
Componente Sc βc Sc βc Sc βc Sc βc
Ductilidade em deslocamento, µd 1.0 0.250 1.08 0.250 1.76 0.460 3.0 0.460
4.5.5 Pushover
A análise Pushover consiste na aplicação de um padrão de carga horizontal de
forma incremental até atingir uma resistência e deslocamento último no elemento (Var-
gas Alzate, 2013). Mediante esta análise, pode-se interpretar o comportamento plástico do
elemento ante o carregamento horizontal, o que permite determinar entre outros parâmetros,
o limite elástico do elemento para a obtenção de ∆cy1.
4.5.6 Demanda sísmica
Para a definição da demanda sísmica na análise de fragilidade, foi empregada
como medida de intensidade (IM) a aceleração máxima do solo (PGA), seguindo trabalho
Padgett et al. (2008). A demanda condicionada foi determinada através do valor máximo de
PGA do acelerograma e do máximo valor de deslocamento no topo do pilar em cada análise.
Estes valores foram plotados em um gráfico que determina um modelo probabilístico de
demanda sísmica (PSDM).
O pilar trabalha inicialmente no regime elástico linear e caso plastifique, a depen-
der do nível de carregamento, se inicia um comportamento não-linear, que é analisado pelo
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programa. Neste trabalho, são assumidos os valores da média da demanda sísmica SD se-
guindo o modelo apresentado no estudo de Cornell et al. (2002b). A nuvem de pontos obtida
das análises foi plotada em um espaço log-normal e uma análise de regressão foi realizada
para a determinação do valor médio da demanda sísmica SD e do valor do seu respectivo
desvio padrão βD.
4.5.7 Curvas de fragilidade
Idealizando que a demanda e a capacidade se manifestam como variáveis aleató-
rias e que seguem uma distribuição log-normal, a fragilidade foi avaliada de forma fechada
segundo a equação 4.3 Nielson & DesRoches (2007).
P [LS|IM ] = Φ
 ln (SD/SC)√
β2D|IM + β
2
C
 (4.3)
Onde Φ é a função de distribuição normal cumulativa, SD é a média e βD|IM o
desvio padrão logarítmico para a demanda, SC é a média e βC o desvio padrão logarítmico
da capacidade.
4.6 Estudo de Caso II
4.6.1 Descrição da ponte
Para o estudo caso II, foi definida uma estrutura de uma ponte com o propósito
de desenvolver as metodologias de análise da vulnerabilidade sísmica mediante a determi-
nação e desenvolvimento de curvas de fragilidade. Para tanto, foram coletadas informações
das tipologias típicas de pontes a fim de identificar geometrias representativas das pontes
nacionais.
A geometria foi concebida com base em documentos publicados pelo DNIT (De-
partamento Nacional de Transporte e Infraestrutura) e em dados apresentados em pesquisas
como Mendes (2009) sobre a contribuições ao sistema de gestão de pontes no Brasil. Essas
informações, constituídas por documentos normativos, manuais de manutenção, inspeções e
dados gerais; permitiram identificar as geometrias que têm sido mais utilizadas. Em relação
ao material, o concreto armado foi identificado como o mais utilizado nas pontes nacionais.
Em relação aos parâmetros geométricos mais relevantes da ponte proposta, a
seção transversal do tabuleiro possui 8,30 m de largura e o sistema estrutural é composto
por duas vigas principais ligadas por transversinas. A ponte possui uma extensão total de
48 m (Figura 4.24), dividindo a superestrutura em três vãos de 16 m, que se apoiam em
estruturas de encontros nas extremidades e duas estruturas de suporte intermediário (Bent).
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As estruturas intermediárias estão compostas por dois pilares em concreto armado
de seção circular de 0,80 m de diâmetro e altura total de 5,0 m, unidos na base pelo sistema
de fundação e no topo por uma viga transversal de 1,0 m de altura. A seção transversal
do tabuleiro é constituída por uma pista de rolamento com 7,30 m de largura, dois passeios
laterais com 0,50 m de largura e guardacorpos com 0,53 m de altura. A fundação é do tipo
profunda, com estacas de concreto de 12 metros de profundidade. A vista inferior de metade
do tabuleiro é apresentada na Figura 4.25. A seções transversais do tabuleiro são detalhadas
na Figura 4.26.
A Figura 4.27 ilustra a geometria do encontro e suas dimensões. Os encontros da
ponte são constituídos por uma estrutura com 5,0 m de altura e 9,0 m de largura no bloco
de fundação, apresentando muros laterais do tipo wing walls e muro frontal de assento da
superestrutura do tipo stem-wall. A Figura 4.28 detalha a estrutura de apoio intermediário
(Bent).
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4.6.2 Condições do solo e considerações da fundação
As incertezas presentes no projeto de fundações estão geralmente relacionadas
com a definição das propriedades mecânicas do estrato de solo circundante, e também com
as características geométricas da estrutura de suporte, como a simetria e as regularidades
em planta e ao longo da altura.
As concepção global das condições de contorno da estrutura apresenta uma grande
influência na resposta global da ponte, principalmente no que se refere as vinculações com os
apoios e as disposições e características das fundações. Destaca-se também que a interação
solo-estrutura afeta o período fundamental de vibração das estruturas. Em relação a isto,
uma das simplificações mais comuns na modelagem consiste em adotar parâmetros mecânicos
que caracterizam o solo em função de sua rigidez e de seu amortecimento.
Para a determinação dos modos naturais de vibração da ponte em estudo, foram
consideradas duas condições para o suporte. Na primeira, foi assumida uma condição restrita
nos graus de liberdade, sendo utilizados elementos do tipo Link do programa SAP2000 na
modelagem, que idealizam rigidezes na fundação na ponte da ordem de 1011 kN
m
. Na segunda,
foram assumidos modelos simplificados para o tipo de solo adotado, conforme apresentado
nos apêndices referente à interação solo-estrutura.
O modelo estrutural assumido inclui os elementos que vinculam a interação entre
o solo e a estrutura. Saliente-se que a inclusão destes elementos aumenta a complexidade
do problema, uma vez que há uma variabilidade dos estratos de solo no local de fundação.
Ressalta-se que a maioria dos modelos de interações solo-estrutura refletem de maneira apro-
ximada esse comportamento. Assim sendo, foi assumida uma simplificação na qual o solo
circundante corresponde a uma camada uniforme, elástica e isotrópica (semi-espaço infinito).
Conforme as definições da região do espectro de dimensionamento calculado,
existe uma ampla margem de locais dentro do território brasileiro como possível lugar de
construção da ponte, segundo os valores de Ag do mapa de zonificação sísmica da ABNT
NBR 15421:2006. Estas zonificações foram necessárias na compatibilização dos sinais sís-
micos utilizados (base de dados da PEER). Além disso, foi assumido para a ponte, que o
local para uma possível construção, fosse correspondente a estratos e horizontes onde eram
predominantes os solos com presença de argila (Latossolos e Argissolos), dada sua grande
probabilidade de ocorrência nos solos do Brasil. A definições do espectro de dimensionamento
também garantem que a região de possível construção sejam em zonas de maior atividade
sísmica no país (regiões norte e nordeste).
Ressalta-se na idealização do solo de fundação, dentro das categorias que apre-
sentam horizontes com presença de solos do tipo Latossolos e de Argissolos, concebidos
usualmente em estratos profundos e porcentagens de argila Camargo et al. (1987). Neste
contexto, foi idealizado que uma fundação do tipo profunda com estacas, assumindo que
esta poderia representar uma fundação comum para o caso da ponte, e definida segundo as
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considerações dos apêndices.
No Brasil, os ensaios de campo do tipo SPT são considerados como um dos
procedimentos mais utilizados, visto sua simplicidade quando comparado aos outros métodos.
Para a fundação da ponte, foram utilizadas tabelas de referência do SPT, que definem
parâmetros como a velocidade da propagação Vs, o módulo de elasticidade tangente G e o
módulo de Poisson. Estas tabelas foram criadas através de estudos experimentais e foram
extendidos para diversos tipos de solos no país.
4.6.3 Análise Modal
Uma forma apropriada de calibrar uma modelagem, consiste em comparar os mo-
dos de vibração da estrutura real com os períodos ou frequências dos modelos numéricos.
Dado que este trabalho é uma contribuição numérica na análise de pontes, não foram consi-
deradas medições de vibrações in situ e são utilizados o períodos fundamentais na definições
dos cálculos modais da estrutura. Na determinação dos primeiros modos de vibração, são le-
vadas em conta as condições de fundação mencionadas, ou seja, apoios rígidos ou a interação
solo-estrutura.
4.6.4 Caracterização do material
As definições dos materiais correspondem a uma proposta dada pelo autor, com
o intuito de refletir o comportamento de uma estrutura antiga com perdas na qualidade
dos materiais devido ao seu envelhecimento. Para tanto, foram definidas curvas tensão-
deformação características do concreto e o aço para a modelagem da ponte. Para o concreto,
foi assuminda uma resistência à compressão de 22 MPa, e para o aço, foi idealizado o
comportamento plástico para valores superiores aos 360 MPa.
Desta forma, foi considerada uma resistência menor em relação aos valores usual-
mente encontradas na atualidade nas recomendações convencionais de construção de pontes.
Essas definições geram uma rigidez e resistência menor na estrutura global, comparando-se
com as caraterísticas mínimas de resistência dos materiais nas normas. Não obstante, esta
é uma simplificação para diminuir a capacidade estrutural, sendo este tipo de abordagem,
matéria de estudo em outros trabalhos como Mendes et al. (2012).
Para o modelo do concreto, foram usadas as equações propostas por Mander et al.
(1988), que descrevem a curva tensão-deformação para a região confinada e não confinada
(Figura 4.18), e o modelo histerético de Takeda et al. (1970). Para caracterizar o aço nas
simulações, foi utilizado um modelo elasto-plástico com a consideração de enrijecimento e
de amolecimento, baseado nas expressões de Holzer et al. (1975) (Figura 4.19).
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4.6.5 Modelagem
Neste tópico são descritos os procedimentos envolvidos na modelagem da ponte
no estudo de caso II. Inicialmente, foram definidos os parâmetros do dimensionamento da
estrutura, através da geometria determinada nos planos elaborados para a proposta da es-
trutura da ponte.
Um modelo 3D foi desenvolvido idealizando as caraterísticas geométricas e assu-
mindo parâmetros dos materiais constituintes da ponte. Portanto, no programa de análise
foi gerado um modelo constituído principalmente por elementos finitos de área tipo Shell,
elementos de viga ou pilar tipo Frame e elementos capazes de considerar rigidez e amorte-
cimento do tipo Link. A conexão entre elementos do modelo se realizou mediante nós que
consideram 6 graus de liberdade, correspondente a 3 graus de liberdade translacionais e 3
graus de liberdade rotacionais.
As ligações entre os elementos da superestrutura e das estruturas de suporte, fo-
ram conectadas com elementos do tipo Link, caraterizado a partir de especificações dos
aparelhos de apoio de elastômero, definidos para refletir um comportamento histerético
elasto-plástico. Esse modelo constitutivo foi definido para a resposta no sentido horizon-
tal, enquanto no sentido vertical foram utilizados rigidez da ordem de 1011 kN
m
.
Os elementos de apoio trabalham em série com as contribuições do solo e da
fundação do encontro no sentido do eixo longitudinal da ponte, e além disso, trabalham em
paralelo com a contribuição das abas dos muros no sentido transversal. Esta contribuição dos
muros auxilia na restrição relativa do movimento transversal entre o encontro e o tabuleiro,
enquanto na sua idealização foram utilizados elementos do tipo Link, elementos do tipo link
sem comprimento e elementos do tipo Gap. Todos esses elementos foram caracterizados por
modelos constitutivos que refletem um comportamento elasto-plástico na resposta.
A pressão da terra no encontro é devida a resposta longitudinal do tabuleiro da
ponte e incluem a resistência passiva e ativa do solo (Mangalathu et al., 2016). A resistência
passiva é dada pela pressão de terra sobre o encontro gerada quando a estrutura é empurrada
contra o solo de aterramento (backfill). Enquanto a resistência ativa se apresenta quando
os muros do encontro tentam se afastar do contato com o solo, dependendo da resposta das
estacas e da configuração da fundação. A estacas fornecem tanto rigidez transversal como
longitudinal para o encontro.
Levando em consideração os parâmetros da interação solo-estrutura (ver apêndi-
ces do trabalho) associados aos empuxos passivos e ativos dos encontros, foram assumidas
e definidas curvas de comportamento bi-linear para a contribuição do solo, enquanto para o
sistema de resistência da fundação, foram adotadas curvas de comportamento tri-linear da
contribuição das estacas na estrutura do encontro. Na Figura 4.29 se representa um esquema
geral de todas estas considerações na modelagem.
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Figura 4.29: Esquema geral da modelagem numérica e das considerações e idealizações da modelagem
(Adaptado de: Mangalathu et al. (2016)).
Estas considerações, foram definidas na modelagem conjugando elementos que
refletem os comportamentos elasto-plásticos na resposta. Para tanto, foram adotados ele-
mentos do tipo Link, com e sem comprimento, e elementos do tipo Gap, conectados aos nós
de suporte do modelo da ponte para representar o comportamento da resposta do solo de
aterro e a contribuição da fundação com estacas. A contribuição das estacas se conectam
em paralelo à contribuição do solo e também contribuem na resposta na direção transversal
da ponte.
Para os pilares foi assumido o modelo de plasticidade de fibras e a fundação do
Bent foi modelada e idealizada conforme rigidezes e amortecimentos calculados nos apên-
dices, referentes à interação solo-estrutura das estruturas de suporte intermediário. Os ele-
mentos de fundação do Bent foram conectados à estrutura através de elementos do tipo Link
sem comprimento, com definições de amortecimento e rigidez em todos os graus de liberdade.
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4.6.6 Apoios elastoméricos
Elementos do tipo Link dentro do programa foram utilizados para representar
os aparelhos de apoio de material elastomérico do tipo fretado. Esses elementos foram
conectados aos elementos da superestrutura como elementos de apoio idealizados no modelo.
Todas as conexões de apoios para a ponte, representadas nesses elementos, foram
caracterizadas a fim de refletir o comportamento horizontal dos apoios de elastômeros. No
sentido vertical, os apoios foram considerados como totalmente rígidos.
Para o dimensionamento dos aparelhos de apoio, foram determinadas as ações que
atuam na ponte de acordo com o estado limite último. Para tal fim, a ponte foi idealizada
como uma viga contínua, calculando-se as reações e ângulos de rotação que são necessários
à determinação da carga vertical resistente do aparelho e a deformação ao cisalhamento,
conforme catálogos dos fabricantes. Uma idealização destas considerações se apresenta na
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Figura 4.30: Idealização da contribuição de carga e giros no aparelho de apoio elastomérico.
Para as estruturas dos encontros, foram consideradas algumas restrições trans-
lacionais nos sentidos horizontais, relacionadas com a concepção global das vinculações de
suporte da superestrutura para o caso de uma ponte contínua. Em um dos encontros, e
para um dos elementos que representam o aparelho de apoio, foram atribuídos valores de
alta de rigidez no sentido horizontal simulando uma articulação fixa. Complementarmente
a isto, em cada uma das estruturas do encontro, foi considerado que um dos apoios tinha
uma restrição em um dos sentidos horizontais e a resposta elastomérica no outro sentido.
Na Figura 4.31 se apresenta um esquema da visual em planta destas considerações.
Para a definição dos elementos Link dos apoios, foi assumido um comportamento
de uma curva elasto-plástica para idealizar o material elastomérico. Este material foi definido
através de uma rigidez inicial E e um escoamento devido uma força Fy, que está relacionada
à força do atrito entre o aparelho de apoio e o concreto. Esta força foi assumida como 10% da
carga vertical resistente no aparelho para os apoios. Para as contribuições na direção vertical
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Deformação unitária E
Figura 4.31: Concepção das vinculações assumidas para os apoios da superestrutura.
foram adotados comportamentos lineares, utilizando altas rigidezes da ordem de 1011 kN
m
nos
elementos.
O comprimento desses elementos do tipo Link para os apoios, foram definidos
iguais a metade da altura do dimensionamento do aparelho de apoio para as conexões dos
encontros. Para as conexões entre a superestrutura e o Bent, com um comprimento igual
a metade da altura da viga transversal que une o topo dos pilares na estrutura do Bent
somado à metade da altura do aparelho de apoio (ver Figura 4.36).
4.6.7 Modelo do Bent
As estruturas de apoio intermediária, ou Bent, foram idealizadas no modelo por
elementos viga-pilar do tipo Frame. Estes foram conectados com elementos do tipo Link nos
nós de fundação, que definem as contribuições de rigidez e amortecimento das fundações.
Além disso, foram conectados com elementos Link definidos para os apoios nas ligações
com a superestrutura na parte superior dos elementos. Os pilares no Bent foram modelados
assumindo o modelo de plasticidade de fibras, para o qual se adota dentro da seção transversal
do pilar, relações diretas com as curvas de tensão-deformação correspondentes aos materiais
constituintes.
Os elementos Link, utilizados na fundação, foram definidos com as contribuições
de rigidez dadas pelo cálculo de 3 molas lineares e 3 molas rotacionais, trabalhando em
paralelo com amortecedores, correspondentes as definições do modelo para fundações do
Bent com estacas definidas no capitulo interação solo-estrutura, as quais foram idealizadas
na modelagem mediante a utilização de elementos link sem comprimento como se indica na
Figura 4.32.
Os pilares foram modelados com elementos Frame. Esses elementos foram co-
nectados por um elemento que representa a viga transversal do Bent (na parte superior), a
qual foi idealizada na modelagem com um elemento do tipo Frame assumindo definições
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não lineares do material para as análises. Na parte inferior, os elementos dos pilares foram
conectados por um elemento Frame altamente rígido, que se utilizou para a distribuição de
carga na fundação entre os nós dos pilares.
Para os extremos dos pilares na modelagem, os comprimentos que representam a
união com a viga transversal (parte superior) e a união com os elementos rígidos de distri-
buição de carga na fundação (parte inferior), foram idealizados mediante elementos Frame
de rigidez alta (offset rígido), que representam a união dos nós do concreto no Bent (com
maior rigidez), como ilustra a Figura. 4.32.
Elemento Rígido
Elemento  Rígido
Elemento
do tipo frame
Viga-pilar
Elemento do tipo frame
Viga-pilar
Sub-elemento
de fibra
Nó de 
Fundação
Superestrutura
Figura 4.32: Idealização dos elementos viga-pilar na modelagem para as estruturas de apoio
intermediário ou Bent.
4.6.8 Modelo de plasticidade nos pilares
A seção transversal dos pilares foi discretizada em sub-elementos de área (fibras)
para o modelo de plasticidade assumido, caracterizadas estabelecendo pontos de localiza-
ção do aço e da região confinada e não confinada de concreto na seção transversal. Este
procedimento é semelhante ao desenvolvido para a definição do modelo do estudo de caso I
para o pilar isolado. Os elementos do tipo Frame que representam os pilares da ponte foram
adotados como elementos de seção transversal circular com 0.80 m de diâmetro, uma taxa
de aço longitudinal de 1% da área da seção transversal, cobrimentos de 4,0 cm e estribos ao
longo do comprimento distribuídos a cada 0.20 m.
Na simulação dos pilares para a ponte, utilizou-se um elemento finito do tipo
Frame discretizado em camadas ao longo da seção transversal (Fiber PMM ), definido dentro
das ferramentas de análise do SAP2000, como apresentado na Figura 4.33. Este é um modelo
de plasticidade agrupada dependente da altura da rótula plástica (Lp), atribuído ao elemento
em um ponto específico (Aviram et al., 2008).
Na modelagem das diferentes fibras (Aij), representadas na Figura 4.33, o com-
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Figura 4.33: Idealização do modelo de fibras na seção transversal do pilar (Adaptado de Aviram et al.
(2008)).
portamento inelástico é considerado diretamente a partir da curva tensão-deformação de
cada material envolvido no elemento. As definições do modelo de fibras da seção transver-
sal dos elementos Frame que representam os pilares correspondem a 210 elementos de área
(Aij), definidos por 10 anéis que dividem a seção no sentido radial (nr1 e nr2) e 21 cunhas
que dividem a seção no sentido do perímetro (nθ).
Na modelagem dos pilares foi necessário estabelecer zonas de acumulação plástica,
estabelecidas como parte das definições do modelo de plasticidade, representado esquemati-
camente na Figura 4.34. Diante deste cenário, uma das opções possíveis para se assumir nas
simulações, consiste em definir o comprimento plástico igual ao valor do Lp e com a concen-
tração de plasticidade no meio do comprimento. A segunda opção consiste em considerar
dois elementos de plasticidade com concentração nos extremos dos elementos (Aviram et al.,
2008). Na modelagem dos pilares do trabalho foi assumida a opção A (ver Figura 4.34).LAYER 100LAYER 108 0.100.09 NEGROBYLAYER -30
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Figura 4.34: Consideração do ponto de acumulação plástica no modelo (Adaptado de Aviram et al.
(2008)).
Para o cálculo do valor Lp, necessário para a caracterização da modelagem da
plasticidade, foi utilizada a fórmula de Paulay & Priestley (1992), conforme apresentado na
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equação 4.4, onde L é o comprimento total do elemento, db o diâmetro do reforço longitudinal
e fy a tensão de escoamento do aço (fy em MPa, db e L em m).
Lp = 0.08L+ 0.022dbfy (4.4)
4.6.9 Modelo da superestrutura
A resposta não linear das componentes da ponte foi atribuída para os elemen-
tos considerados de maior influência na resistência face as possíveis solicitações sísmicas.
Neste sentido, para a modelagem foram considerados esses comportamentos nos aparelhos
de apoios, nos Bents e nos encontros. No caso da superestrutura do modelo, foram empre-
gados elementos de área tipo Shell através de um comportamento elástico-linear.
No modelo, os elementos Shell constituem a seção do tabuleiro da ponte em
conjunto com duas longarinas principais e transversinas distribuídas ao longo do eixo lon-
gitudinal da estrutura. A configuração do tabuleiro retrata as propriedades geométricas
considerando também, as contribuições de massa e as propriedades mecânicas dos materiais.
Os comprimentos entre vãos para a seção do tabuleiro foram divididos longitu-
dinalmente em 6 partes. Estas discretizações, foram utilizadas com o intuito de melhorar a
resposta dos elementos finitos de aérea mediante o uso de maior número de sub-elementos,
todavia essas discretizações tem grande influência nos custos computacionais das análise. Na
Figura 4.35, é apresentado o modelo 3D e a vista superior do modelo numérico estudado.
(a) Modelo 3D da ponte estudada.
(b) Vista superior do modelo numérico
Figura 4.35: Visualização do modelo numérico no SAP2000.
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Na modelagem, para conectar a superestrutura com outras componentes da ponte,
foram utilizados elementos Link caracterizados como elementos altamente rígidos denomi-
nados BFIXSS, conforme ilustrado na Figura 4.36. Estes elementos, tornam-se necessários
para a convergência das análises no programa, e seu uso é recomendado para a ligação de
elementos de área da superestrutura. Nesse tipo de conexão com os elementos Shell, também
podem-se utilizar elementos do tipo Frame com nós de ligações.
Os elementos BFIXSS também têm o papel de transmitir as solicitações na supe-
restrutura ao sistema de apoio da ponte, tanto nos encontros como nas estruturas de apoio
intermediário (Bent). Esta ligação foi feita gerando um nó de conexão na posição geométrica
equivalente à metade da altura do aparelho de apoio no sistema da ponte (ver Figura 4.36).
Os elementos que representam os aparelhos de apoio nos encontros foram deno-
minados como o nome de BBRG no modelo. Estes foram conectados com um nó denominado
nó NApS (ver Figura 4.36) aos elementos BFIXSS na posição do centro de massa do aparelho
de apoio. Assim sendo, o comprimento dos elementos de apoio nos encontros foi assumido
de igual a 50% da altura do dimensionamento dos apoios elastoméricos. Esta concepção, foi
adotada com o intuito de idealizar a transmissão de carga do centro de massa do aparelho
de apoio ao ponto de contato com o encontro. Uma representação destas considerações é
ilustrada também na Figura 4.36.a. e 4.36.b.     
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Figura 4.36: Representação das ligações dos elementos que representam os aparelhos de apoio (BBRG),
mediante elementos de link rígidos (BFIXSS) para a)Encontros, b) Estruturas de suporte intermediário
Bent (Adaptado de Computers & Inc. (2015)).
Os elementos BBRG, que representam os aparelhos de apoio nas estruturas de
suporte intermediário (Bent), foram conectados igualmente com um nó NApS aos elementos
BFIXSS. Assim sendo, o comprimento do elementos de apoio nos encontros foi de 50% da
altura da viga transversal do Bent somado à 50% da altura do aparelho de apoio do Bent.
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Isto com o intuito idealizar a transmissão de carga do centro de massa do aparelho de apoio
ao nó de conexão da viga com os pilares, conforme apresentado na Figura 4.36.b.
4.6.10 Modelo do encontro
Para a modelagem do encontro, foram utilizados elementos do tipo Link sem
comprimento, elementos Gap e um elemento do tipo Frame de alta rigidez para redistribuir
a carga dos nós do encontro.
A configuração do modelo consistiu em conectar esses elementos para simular a
resistência relacionada à ação passiva atuante na estrutura, devido à interação solo-estrutura.
As propriedades dos elementos Link considerados na fundação foram calculadas conforme as
descrições do apêndice de interação solo-estrutura. A idealização do modelo do encontro se
apresenta na Figura 4.37.
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Figura 4.37: idealização do modelo do encontro.
Na fundação do modelo dos encontros foram empregadas as contribuições prin-
cipalmente da estrutura, da fundação calculada com estacas, e do solo. O comportamento
da fundação é incorporado ao encontro da ponte através de molas nos elementos Link sem
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comprimento em 10 nós (ver numeração na Figura 4.37), distribuídos ao longo do compri-
mento de um elemento Frame altamente rígido idealizado para a distribuição de carga dos
nós dos encontros.
Na direção longitudinal do eixo da ponte, as solicitações transmitidas da supe-
restrutura aos encontros, estão sofrendo influência dos apoios dos aparelhos de apoio que
trabalham em série com a contribuição conjunta do solo e o trabalho do sistema de funda-
ção do encontro com estacas, em relação à vinculação dos elementos Gap, que representa a
condição de contato de pequenas distancias relativas entre os encontros e o tabuleiro. Na
direção transversal, as solicitações transmitidas da superestrutura aos encontros foram as-
sumidas influenciadas pela contribuição da rigidez das abas dos muros laterais (wing walls),
dos apoios, das contribuições do solo de aterro e do trabalho do sistema de fundação do
encontro com estacas.
4.6.11 Análises Temporais (time-history analysis)
Uma análise do tipo temporal com histórico de acelerações foi adotada no modelo
da ponte para o cálculo da resposta estrutural, implicando o uso de procedimentos iterati-
vos de integração para resolver o sistema de equações que rege o comportamento dinâmico.
Foram avaliadas assim, as solicitações simuladas no modelo da ponte, assumindo as acelera-
ções aplicadas na estrutura induzidas pelo terremoto. Para tanto, inicialmente foi necessário
a leitura dos sinais dos acelerogramas estabelecidos para as análises, os quais foram inter-
pretados pelo programa computacional, determinando a resposta da estrutura através do
método de integração direta. Como método de integração numérica foi adotado o modelo
de Newmark, o qual foi definido para fatores característicos β de 0,50 e γ de 0,25, de acordo
com as definições do método em Newmark (1959). A escolha destes fatores ponderadores
determina a precisão e a estabilidade do método.
Métodos de minimização do erro pelos métodos iterativos de Newton-Raphson fo-
ram adotados nas análises numéricas. Além disso, foram considerados incrementos reducidos
de tempo nas análises temporais, os quais, foram definidos como valores menores e múltiplos
dos intervalos de tempo dos sinais sísmicos utilizados (∆T ). Os valores de ∆T estão direta-
mente relacionados ao número de pontos dos sinais (NPTS) e o tempo total característicos
de cada registro de acelerograma.
Desta forma, foram obtidos dados da resposta das componentes da ponte, que
foram produto das análises e captura de dados dos resultados calculados durante as análises.
Esses procedimentos consideram as cargas gravitacionais, as acelerações sísmicas atuantes
na estrutura e a geração de forças inerciais induzidas no modelo pelo terremoto.
4.6.12 Leitura das respostas
Como abordagem para as simulações do sismo sobre o modelo da ponte, considera-
se que as componentes com maior influência na resposta são os pilares, os encontros e apare-
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lhos de apoio. A obtenção da resposta desses elementos durante as análises foi determinada
a partir dos deslocamentos apresentados nos nós dos modelos para os encontros e os Bents,
que foram idealizados na modelagem. Esse nós foram designados e assumidos segundo o
critério do autor, determinando pontos nos quais se representava a melhor descrição das
respostas esperadas para as componentes da ponte nos modelos simplificados. Os pontos
estabelecidos para a resposta se apresentam na Figura 4.38.
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Figura 4.38: Leitura das respostas para os modelos de probabilidade da demanda.
4.6.13 Modelo probabilístico da demanda sísmica
Os dados oriundos das simulações sísmicas são apresentados em registros de des-
locamentos das componentes nas direções horizontais, como registros do histórico temporal
dessas respostas. Esses resultados configuram uma dispersão de valores de deslocamento em
relação à medida de intensidade (IM) adotada, os quais sugerem que existe uma distribuição
probabilística da resposta, e permitem estabelecer um modelo de probabilidade da demanda,
determinando parâmetros estatísticos com objetivo de estabelecer tendências para valores
esperados de IM.
Neste trabalho, foram assumidos valores para a média da demanda sísmica SD,
segundo o modelo apresentado no estudo de Cornell et al. (2002b). A nuvem de pontos obtida
das análises numéricas foi plotada em um espaço log-normal, e uma análise numéricas de
regressão foi realizada para a determinação dos valores médio da demanda sísmica SD e a
determinação do valor do seu respectivo desvio padrão βD.
No esquema da Figura 4.39, se representa uma série de procedimentos que foram
necessários na determinação do modelo probabilístico da demanda sísmica da ponte. Nesse
esquema, mediante um conjunto de passos ilustrados de maneira simples, se indica como foi
determinada a resposta e os valores respectivos de IM para o modelo.
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A metodologia inicia como se ilustra na Figura 4.39a, com a definição dos regis-
tros sísmicos para as análises. Na Figura 4.39b, são indicados os sinais aplicados nos eixos
principais da estrutura e a simulação é idealizada na Figura 4.39c. Seguidamente, se repre-
senta a leitura dos resultados e a definição dos parâmetros da resposta, respectivamente nas
Figuras 4.39d e 4.39e.
Paralelamente é desenvolvida uma análise do tipo Pushover, como se representa
na Figura 4.39f. Neste passo, se estabelece o parâmetro do deslocamento dúctil, necessário
para a definição da resposta dos pilares. Com o Pushover, se determina o primeiro esco-
amento das barras longitudinais de aço dos elementos, obtido através de uma curva força
versus deslocamento.
Além disso, o procedimento permite analisar o comportamento estrutural face
carregamentos horizontais na estrutura. Na Figura 4.39g se representa o tratamento dos
sinais na definição de IM e finalmente na Figura 4.39h se representa o desenvolvimento do
modelo probabilístico da demanda sísmica.
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Figura 4.39: Esquema dos procedimentos para o desenvolvimento do modelo probabilístico da demanda.
Assim sendo, foi desenvolvido um gráfico desses valores representando o modelo
probabilístico de demanda sísmica, o que permitiu estabelecer os valores médios esperados
da demanda, em função das medidas da intensidade sísmica e do desvio padrão calculado
para todas as componentes selecionadas. Além disso, o gráfico apresenta os coeficientes para
cada componente da demanda e o coeficiente de determinação R2, que indica a proporção da
variabilidade na dispersão dos dados para o modelo estatístico. A demanda sísmica apresenta
dois parâmetros estatísticos, média Sd e desvio padrão βd, calculados a partir da regressão
que foram considerando no cálculo do desvio padrão.
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4.6.14 Estados limites de capacidade
A determinação dos estados limites de capacidade foi necessária para o cálculo das
curvas de fragilidade. Esses estados foram definidos para cada componente, em termos do
parâmetro de demanda em deslocamento para os pilares (Choi et al., 2004), e da deformação
para os encontros e os apoios. Estes últimos definidos a partir de parâmetros estatísticos
encontrados em Tavares (2011).
Seguindo procedimentos descritos no capítulo das curvas de fragilidade, foram
estabelecidos os modelos da capacidade para a determinação das curvas de fragilidade das
componentes.
4.6.15 Curvas de fragilidade das componentes.
Diante da combinação da demanda e da capacidade para uma medida de inten-
sidade (IM), curvas analíticas de fragilidade podem ser desenvolvidas usando a equação 4.5
(como definido anteriormente).
P [LS/IM ] = y (4.5)
Idealizando que a demanda e a capacidade se manifestam como variáveis aleató-
rias e que seguem uma distribuição log-normal, a fragilidade foi avaliada para cada compo-
nente sob a forma de uma equação fechada, segundo a equação 4.6.
P [LS|IM ] = Φ
 ln (SD/SC)√
β2D|IM + β
2
C
 (4.6)
Onde Φ é a função de distribuição normal cumulativa, SD é a média e βD|IM o
desvio padrão logarítmico para a demanda, SC é a média e βC o desvio padrão logarítmico
da capacidade.
4.6.16 Curvas de fragilidade do sistema
Em geral a combinação de efeitos de todas as componentes que possuem influência
na vulnerabilidade e a probabilidade total do sistema depende da união de probabilidade
das componentes. A fragilidade do sistema foi avaliada através de uma simulação de Monte
Carlo, adotando aproximações estatísticas em relação ao nível de falha dado nas análises,
calculando a probabilidade de que o sistema da ponte atinja ou supere um estado limite de
capacidade particular.
Foram determinados através de uma análise de regressão parâmetros estatísticos
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que refletem uma distribuição log-normal, e que representam a fragilidade do sistema da
ponte. Isto permitiu avaliação da probabilidade condicional de se alcançar os níveis de dano
qualitativos definidos.
Em relação à média e o desvio padrão, ambos foram determinados dentro de cada
modelo de probabilidade sísmica da demanda para cada componente, sendo integrados atra-
vés de uma matriz de correlação considerando todos os possíveis domínios de falha. Para
cada medida de intensidade (PGA ou SA) foram geradas amostras aleatórias de valores da
ordem de 105 para a demanda, e a partir dos parâmetros estatísticos que definem sua dis-
tribuição probabilística. Diante desse cenário, foram determinadas probabilidades para as
quais a demanda excedia a capacidade, para os valores de IM dentro de uma margem esta-
belecida. Estas análises se repetem para cada estado limite capacidade(LS ) até desenvolver
o traçado completo de uma curva CDF (cumulative distribution function) para cada nível
de dano do sistema da ponte.
5 Resultados
Neste capítulo são retratados os resultados referentes ao desenvolvimento das
curvas de fragilidade deste trabalho. Para tanto, são apresentadas as características consi-
deradas mais relevantes para as análises, afim de expor os valores de cálculo vinculados às
simulações do pilar (estudo de caso I) e da ponte (estudo de caso II).
Essas análises permitem a obtenção da resposta estrutural determinada através
da simulação da excitação sísmica para os modelos. A partir dos resultados obtidos, os
dados foram interpretados em relação à demanda sísmica, a capacidade estrutural e, por
fim, a fragilidade para cada estudo de caso.
5.1 Análise de vulnerabilidade sísmica para o pilar
Nesta seção, são apresentados os resultados para avaliar a vulnerabilidade sísmica
de um pilar em concreto armado. Para tanto, foram geradas curvas de fragilidade que
refletem a probabilidade condicional de se ultrapassar um determinado nível de dano em
função da variação na intensidade da aceleração máxima do solo (PGA).
Para o caso em estudo, foram adotados quatro diferentes níveis de dano: leve, mo-
derado, severo e completo; considerando-se um espectro de dimensionamento para a região
norte-nordeste do Brasil, para o qual a aceleração máxima do solo é de 0,15g. O modelo nu-
mérico do elemento estudado foi calibrado a partir de resultados experimentais realizados em
um protótipo do pilar, considerando o comportamento não linear dos elementos envolvidos.
5.1.1 Propriedades dos materiais
No estudo de caso I (pilar), foram definidas as curvas características das propri-
edades do concreto e do aço, que foram calculadas em função dos parâmetros do comporta-
mento mecânico dos materiais. Estes foram determinados a partir dos resultados de ensaios
em ambos materiais, descritos em Rico Armadá (2010).
Desta forma, foram estabelecidos os valores para a resistência à compressão do
concreto, necessários para definição de um modelo do comportamento conforme a metodo-
logia de Mander et al. (1988). Curvas tensão-deformação para o concreto que compõe a
seção transversal do pilar foram geradas, considerando as regiões de concreto confinado e
não confinado, como mostrado na fugura 5.1a.
De maneira semelhante, foram determinadas curvas características do compor-
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tamento mecânico para o aço, gerando uma curva do material baseado nas expressões de
Holzer et al. (1975), como apresentado na Figura 5.1b. Esta curva foi determinada assumindo
valores dos resultados experimentais presentes no estudo de Rico Armadá (2010).
As curvas apresentadas na Figura 5.1, para o concreto e o aço, respectivamente,
foram utilizadas como parâmetros de entrada no programa de modelagem para a caracteri-
zação e especificação dos materiais.
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Figura 5.1: a) Curvas tensão-deformação do concreto, b) Curvas tensão-deformação do aço.
5.1.2 Análise modal
Após a definição das características do pilar, foi realizada uma análise modal para obtenção
dos modos e períodos naturais de vibração desse elemento. Nessas análises, a massa da
estrutura foi definida a partir do peso próprio do elemento e da carga axial submetida. O
pilar analisado apresentou um valor de período natural de vibração igual a 0,48 s.
5.1.3 Definição do diagrama momento-curvatura
Foram definidas para a seção transversal do pilar, características do comporta-
mento mecânico que permitiram assumir interpretações do comportamento elasto-plástico,
correspondente aos gráficos de normal-momento-curvatura para diferentes níveis de força
axial (ver Figura 5.2a ), e o diagrama de interação momento-carga axial (ver Figura 5.2b).
Neste último, os resultados apresentados não consideram os fatores de minoração para a
resistência dos materiais.
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Figura 5.2: a) momentos-curvatura da seção transversal, b) Diagrama de interação do elemento.
5.1.4 Curva histerética do pilar
Para validação do modelo gerado, foram simulados ciclos de carregamento no
topo do pilar os quais, foram comparados aos resultados obtidos a partir do ensaio realizado
por Rico Armadá (2010). Para tanto, sobre o modelo do pilar foi desenvolvido uma análise
numérica com deslocamentos controlados, levando em consideração o padrão de carga dos
ensaios experimentais conforme apresentado anteriormente. Os resultados experimentais,
e os resultados das simulações dessas análises, são apresentados na Figura 5.3. Para o
desenvolvimento dessas curvas, foi considerado o modelo representativo para a simulação
dos materiais de Takeda et al. (1970) (ver Figura 5.3).
Figura 5.3: Resposta utilizando o modelo de Histerético de Takeda et al. (1970).
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5.1.5 Capacidade estrutural
Para a definição da capacidade estrutural, a demanda em ductilidade foi assumida
como parâmetro de medida. Para tanto, foram empregadas quatro categorias qualitativas
com diferentes níveis de capacidade (LS), considerando os valores de média Sc e desvio padrão
βc utilizados no trabalho de Tavares et al. (2013). Esses valores são apresentados na Tabela
5.1, separados para cada nível de capacidade.
Tabela 5.1: Parâmentros estatísticos dos estados limites assumidos nos modelos probabilísticos da
capacidade do pilar.
Leve Moderado Severo Completo
Componente Sc βc Sc βc Sc βc Sc βc
Ductilidade em deslocamento do pilar µd 1.000 0.25 1.080 0.25 1.760 0.46 3.000 0.46
5.1.6 Análise Pushover
Como parte das simulações sobre o pilar, foi realizado uma análise do tipo Pusho-
ver, a qual permitiu determinar o gráfico força-deslocamento, cujo gráfico é apresentado na
Figura 5.4. Nessa análise, o deslocamento de plastificação da primeira barra de aço ∆cy1, foi
determinado pelo modelo foi igual a 14 mm.
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Figura 5.4: Curva força-deslocamento não linear da análise Pushover.
A capacidade estrutural do pilar foi determinada a partir destas considerações,
baseando-se em parâmetros estatísticos e definições obtidas na literatura para a demanda
em ductilidade, como uma medida do nível de dano esperado.
5.1.7 Demanda sísmica
Para a determinação da demanda sísmica foram utilizados 228 pares de sinais de
acelerogramas, gerados a partir da adoção de 13 pares de acelerogramas escalonados através
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de fatores variando de 0,05 a 1,25. Os pares de componentes horizontais desses 13 registros
são compatíveis com o espectro de dimensionamento para as região de sismicidade moderada
no Brasil.
Mediante uma análise dinâmica incremental (IDA) no modelo do pilar, foi re-
alizado um escalonamento para o valor da aceleração máxima no nível do solo para cada
um desses acelerogramas. Uma nuvem de pontos foi obtida a partir dessas simulações, de-
senvolvendo posteriormente uma análise de regressão no espaço log-normal, que permitiu
a determinação de valores medianos para a demanda sísmica SD e o seu respectivo desvio
padrão βD. O gráfico da Figura 5.5 apresenta um exemplo de modelo de probabilidade da
demanda sísmica.
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Figura 5.5: Regressão da demanda sísmica no espaço log-normal.
Assim sendo, um modelo probabilístico da demanda sísmica em função da varia-
ção do PGA foi determinado. A equação que define esta tendência é dada por SD (relacionada
com µ) como a mediana da demanda, em função de IM (PGA), que é a intensidade sísmica
do movimento do solo. A varíavel R2 corresponde ao coeficiente de determinação referente
ao nível de aproximação dos dados.
5.1.8 Resultados de fragilidade
Conjugando-se os modelos da demanda sísmica e da capacidade estructural, foi
possível determinar a fragilidade do pilar condicionada aos valores de PGA variando de 0 a
0,2g. Os resultados mostram que, para o intervalo de intensidade definido, e considerando
como limite uma aceleração horizontal característica no Brasil, o pilar analisado apresenta
valores significativos para as probabilidades de dano leve e moderado. A Figura 5.6 apresenta
essas curvas de fragilidade, representando através de uma linha vertical no gráfico, o valor
que delimita a aceleração máxima do solo para a região adotada.
É possível observar para o pilar em questão, onde não foi adotado um detalha-
mento específico para resistir aos esforços sísmicos, que quando se atinge o valor de 0,15g,
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existe uma probabilidade alta de plastificação das armaduras longitudinais e perdas significa-
tivas de cobrimento, representados pelos limites de dano leve e moderado, respectivamente.
O nível de dano severo, com a ocorrência de ruptura de armadura transversal e flambagem
de barras longitudinais, possuem probabilidade de ocorrência aproximadamente da ordem de
30%. Finalmente, o risco de colapso estrutural apresenta uma probabilidade de ocorrência
relativamente baixa, com valores inferiores a 10%.
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Figura 5.6: Curvas de fragilidade para o pilar em estudo.
5.2 Análise de vulnerabilidade sísmica para a ponte
Nesta seção são apresentados os resultados da avaliação da vulnerabilidade sís-
mica da estrutura da ponte proposta. Para tanto, foram geradas curvas de fragilidade que
refletem a probabilidade condicional de se ultrapassar um determinado nível de dano em
função da variação na intensidade da aceleração máxima do solo (PGA) e da aceleração
espectral relacionada aos dois primeiros períodos de vibração da ponte SA-052 e SA-047
(longitudinal e transversal).
Para o caso em estudo, foram adotados quatro diferentes níveis de dano: leve,
moderado, severo e completo; considerando-se um espectro de dimensionamento para a região
norte-nordeste do Brasil, para o qual a aceleração máxima do solo é de 0,15g e a aceleração
espectral máxima é de 0,8g.
5.2.1 Caracterização dos materiais
A maioria das pontes da malha de rodovias federais brasileiras são de concreto
armado e tem idade superior a 30 anos (Mendes et al., 2012), sendo que são escassas as
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informações sobre seus materiais constituintes e suas características mecânicas.
Dada estas dificuldades, foram propostas pelo autor essas características para a
ponte em estudo, considerando valores de resistência dos materiais menores aos sugeridos
atualmente na construção de estruturas convencionais, com intuito de considerar as perdas
de capacidade no material devido à idade e à deterioração da estrutura pelo meio ambiente.
Com essas definições, foram caracterizados os materiais do modelo da ponte de acordo com
procedimentos similares aos do estudo de caso I. As propriedades do material adotadas
na modelagem correspondem ao comportamento tensão-deformação do concreto seguindo o
modelo de Mander et al. (1988) e as especificações do aço, baseadas nas expressões de Holzer
et al. (1975). As curvas do material calculadas são apresentadas na Figura 5.7.
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Figura 5.7: a) Curvas tensão-deformação do concreto, b) Curvas tensão-deformação do aço.
5.2.2 Cargas permanentes
Nas análises, foram consideradas para as contribuições da massa, o peso próprio
da estrutura e as contribuições das cargas permanentes. Um resumo das cargas assumidas
na modelagem é apresentado na Tabela 5.2.
Tabela 5.2: Carregamentos permanentes considerados na modelagem.
Contribuições de peso consideradas no modelo
Item Valor
Peso específico do concreto armado considerado nos elementos 23,56 kN
m3
Carga por unidade de área considerada para os Passeios (es-
querdo,direito)
6,30 kN
m2
Carga por unidade de área considerada para o Asfalto 3,00 kN
m2
Carga por comprimento linear considerada para os Guardacorpos 1.00 kN
m
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5.2.3 Análise modal
Mediante análise modal, foram determinados os valores dos períodos naturais
de vibração da estrutura, os quais estão associados aos modos de vibração nas direções
consideradas relevantes para as análises. Os três primeiros períodos naturais de vibração da
estrutura são apresentados na Tabela 5.3. Na análise modal, foi desenvolvida uma análise
considerando uma fundação restrita em seus graus de liberdade e outra definida de acordo
com as condições determinadas considerando a interação solo-estrutura. A condição restrita
foi modelada com a adoção de elementos do tipo Link nos suportes da ponte, para os quais
foram considerados valores de rigidez da ordem de 1011 kN
m
. Na Figura 5.8 é mostrada uma
representação dos três primeiros modos de vibração da ponte, determinados à partir da
análise modal. Na Tabela 5.3 é apresentada uma comparação entre os valores de período
natural de vibração para as condições de suporte totalmente rígido e com a consideração da
interação solo-estrutura.
PRIMEIRO MODO
LONGITUDINAL
SEGUNDO MODO
TRANSVERSAL
TERCEIRO MODO
VERTICAL
Figura 5.8: Representação dos três primeiros modos de vibração da ponte.
Tabela 5.3: Períodos naturais de vibração da ponte determinados na análise modal.
Comparação dos períodos naturais de vibração da ponte
Sentido Condição restrita com Link rígido Condição com as características dos solo
1-Longitudinal 0.36s 0.526s
2-Transversal 0.28s 0.47s
3-Vertical 0.20s 0.38 s
5.2.4 Deslocamento da superestrutura
A escolha de alguns nós dentro do modelo numérico ajudam na interpretação
do comportamento estrutural durante as análises. Esses nós funcionam como um controle
dos valores da resposta, como indicadores do comportamento global para a determinação de
valores máximos esperados.
Neste sentido, a Figura 5.9 indica três nós do modelo numérico da ponte, que
se localizam no centro dos vãos do tabuleiro. A resposta nesses nós como resultado das
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simulações do terremoto 11, são apresentadas na Figura 5.10 e Figura 5.11, onde os sinais do
sismo foram tratadas para um escalonamento com valor de 2,65 para a aceleração, durante
as análises temporais.
Nós de
leitura
da resposta
Nó 1
Nó  2
Nó  3
tabuleiro
do vão no 
do centro 
Figura 5.9: Leitura dos deslocamentos no modelo no centro do vão do tabuleiro.
Foi realizada uma comparação entre a resposta com fundação restrita (utilizando
elementos do tipo Link rígido nos graus de liberdade dos suportes), e com uma fundação
considerando as condições do solo. Para cada caso é ilustrado o valor do deslocamento do
tabuleiro. Foi evidenciado que existe uma flexibilização do modelo quando se compara o re-
sultado de deslocamento do tabuleiro da ponte considerando a rigidez do solo em comparação
com a fundação rígida.
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Figura 5.10: Leitura dos deslocamentos no modelo no centro do vão do tabuleiro.
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Figura 5.11: Leitura dos deslocamentos no modelo no centro do vão do tabuleiro.
A Figura 5.12, apresentam o deslocamento no topo de um dos pilares da ponte,
produto das simulações no modelo do sismo 11. Da mesma forma, é feita uma comparação
entre a resposta considerando a rigidez do solo e a condição restrita, descrita anteriormente.
Nos gráficos da Figura 5.12 são plotadas as respostas de deslocamento no topo do pilar nas
direções longitudinal e transversal, respectivamente.
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Figura 5.12: Análises da resposta do deslocamento no topo do pilar para o sismo 11.
A Figura 5.13 e a Figura 5.14 apresenta os valores das envoltórias dos esforços
cortantes e momentos fletores nesse pilar, respectivamente, quando da aplicação do sismo 11
na estrutura.
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Figura 5.13: Envoltória dos esforços cortantes para o sismo 11.
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Figura 5.14: Envoltória dos momentos fletores para o sismo 11.
Na Figura 5.15, apresenta-se a resposta histerética de um aparelho de apoio elas-
tomérico dos encontros, no sentido transversal, considerando também o mesmo registro sís-
mico.
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Figura 5.15: Resposta histerética de um aparelho de apoio elastomérico do encontro no sentido
transversal
5.2.5 Pushover
Como parte das simulações, foi gerado sobre a estrutura uma análise do tipo
Pushover, focada na resposta dos pilares, a qual permitiu determinar o gráfico força deslo-
camento para esses elementos, conforme apresentado na Figura 5.16. Este procedimento foi
analisado de maneira similar ao estudo de caso I (Pilar isolado). A partir dessas análises, foi
possível calcular o valor do deslocamento limite de plastificação da primeira armadura dos
pilares ∆cy1, que para este caso, apresentou um valor de 25 mm.
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Figura 5.16: Análise Pushover sobre a estrutura do Bent.
5.2.6 Modelo probabilístico de demanda sísmica
Foi determinado um modelo probabilístico da demanda sísmica, condicionado à
variação dos valores de IM, mediante uma análise dinâmica incremental (IDA), utilizando-se
os registros de 12 terremotos compatíveis com o espectro de dimensionamento adotado. Os
pares de componentes horizontais desses registros foram escalonados com fatores variando
de 1,0 a 3,0, totalizando 100 pares de registros, que foram aplicados nas análises da ponte.
Em relação à demanda sísmica, o interesse principal foi dada pela resposta dos
pilares, a deformação dos muros laterais, deformações na fundação dos encontros e nos
aparelhos de apoio eslastoméricos. Na definição das análises, se utilizou a nomenclatura da
Tabela 5.4, usadas nos modelos de cada componente, respectivamente.
Tabela 5.4: Abreviações das componentes da ponte utilizadas nas análises.
Componente Descrição
Abreviação
Resp-Pilar Resposta para os pilares
Resp-M_Aba Resposta para as abas dos muros
Resp-EncF_Long Resposta longitudinal para a fundação do Encontro
Resp-EncF_Tranv Resposta transversal para a fundação do Encontro
Resp-Ap_Long Resposta longitudinal para os Apoios
Resp-Ap_Tranv Resposta transversal para os Apoios
Para a determinação da demanda sísmica, foram utilizados 100 pares de sinais,
representados em sinais de acelerogramas e de espectros de resposta para cada um desses
sinais. Através de uma análise dinâmica incremental no modelo da ponte, foi realizado um
escalonamento para o valor da aceleração máxima no nível do solo para cada um dos acelero-
gramas. Uma nuvem de pontos foi obtida a partir dessas simulações para cada componente
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da ponte.
Foram determinadas 3 medições distintas de intensidade do movimento do solo
IM, a partir dos sinais utilizados, correspondentes aos valores do PGA (aceleração máxima
do solo) e acelerações espectrais relacionadas aos dois primeiros modos de vibração da ponte.
Estas últimas medidas de intensidades do solo foram denominadas para as análises como Sa-
052 e Sa-047, e correspondem ao valor de aceleração espectral para o valor do período natural
de vibração correspondente aos dois primeiros modos de vibração nas direções longitudinal
e transversal, respectivamente.
Posteriormente, foi desenvolvida uma análise de regressão no espaço log-normal
para cada uma das nuvens de pontos de cada componente, o que permitiu a determinação da
demanda sísmica SD (relacionada ao valor µ nos gráficos) e o desvio padrão βD (relacionado
ao valor σ nos gráficos), levando em conta para cada caso, uma das medidas de intensidade
do movimento do solo IM correspondente. Os modelos obtidos da demanda sísmica, seguem
as equações apresentadas no estudo de Cornell et al. (2002b). O valor de R2 corresponde ao
coeficiente de determinação, o qual é um valor referente do nível de aproximação dos dados.
Os gráficos apresentados nas Figuras 5.17, 5.18, 5.19 e 5.20 apresentam esses mo-
delos de probabilidade da demanda sísmica para cada uma das componentes e cada medida
de Intensidade IM (PGA, SA-052 e SA-047), respectivamente.
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Figura 5.17: Modelos probabilísticos da demanda sísmica das componentes em função do PGA.
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Figura 5.18: Modelos probabilísticos da demanda sísmica dos aparelhos de apoio em função do PGA.
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Figura 5.19: Modelos probabilísticos da demanda sísmica das componentes em função do SA-052.
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Figura 5.20: Modelos probabilísticos da demanda sísmica das componentes em função do SA-047.
A matriz de correlação, necessária para a determinação da fragilidade do sistema
da ponte completa é apresentada na Tabela 5.5. Esta matriz foi determinada considerando
as distribuições das respostas das componentes.
Tabela 5.5: Coeficientes de correlação de resposta das componentes.
Componente Descrição
Resp-pilar Resp-M_Asa Resp-EncF_Long Resp-EncF_Tranv Resp-ApLong Resp-ApTranv
Resp-Pilar 1.000 0.69861657 0.35616965 0.55695472 0.43633996 0.80835791
Resp-Resp-M_Aba 0.69861657 1.0000 0.48063106 0.74533138 0.41471880 0.75996023
Resp-EncF_Long 0.35616965 0.48063106 1.00000000 0.37110468 0.43145814 0.44918551
Resp-EncF_Tranv 0.55695472 0.74533138 0.37110468 1.0000 0.32674220 0.57711170
Resp-Ap_Long 0.43633996 0.41471880 0.43145814 0.32674220 1.0000 0.51587878
Resp-Ap_Tranv 0.80835791 0.75996023 0.44918551 0.57711170 0.51587878 1.000
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5.2.7 Estados limite de capacidade
A capacidade estrutural dos pilares foi determinada a partir de uma análise do
tipo Pushover, baseando-se em parâmetros estatísticos e definições da literatura para a de-
manda em ductilidade como uma medida do nível de dano esperado. Para as outras compo-
nentes (encontros, apoios e muros de asa) foram utilizadas definições obtidas na literatura
para a demanda na deformação no deslocamento, como uma medida do nível de dano espe-
rado.
Esses estados limite de capacidade, foram definidos para cada componente con-
forme apresentado na Tabela 5.6, em função do deslocamento dúctil no caso dos pilares (Choi
et al., 2004), e definidos em função da deformação para os encontros e apoios (Tavares, 2011).
Tabela 5.6: Estados limites da capacidade (adaptado de Tavares (2011)).
Leve Moderado Severo Completo
Componente Sc βc Sc βc Sc βc Sc βc
Ductilidade em deslocamento para o pilar 1.000 0.55 1.080 0.55 1.760 0.70 3.000 0.70
Muros do encontro (Deformação, m) 0.007 0.55 0.015 0.55 0.037 0.70 0.146 0.70
Fundação dos encontros_Longitudinal (Deformação, m) 0.004 0.55 0.008 0.55 0.025 0.70 0.050 0.70
Fundação dos encontros_Transversal (Deformação, m) 0.004 0.55 0.008 0.55 0.025 0.70 0.050 0.70
Apoios elastoméricos_Longitudinal (Deformação, m) 0.013 0.55 0.050 0.55 0.076 0.70 0.152 0.70
Apoios elastoméricos_Transversal (Deformação, m) 0.013 0.55 0.050 0.55 0.076 0.70 0.152 0.70
5.2.8 Curvas de Fragilidade das componentes.
A demanda sísmica está representada principalmente pelos valores da média SD
em função da medida de intensidade IM, e o desvio padrão βD, ambos calculado a partir da
análises da regressão do modelo probabilístico da demanda sísmica. À partir disso, e con-
siderando o modelo probabilístico de capacidade definido, são determinados os parâmetros
estatísticos necessários para a determinação da probabilidade de se atingir ou ultrapassar um
determinado nível de dano, em função da medida intensidade do movimento do solo IM. Es-
ses parâmetros são apresentados nas Tabelas 5.7, 5.8 e 5.9, para cada medida de intensidade
assumida.
Tabela 5.7: Parâmetros calculados da fragilidade para cada componente da ponte em função do PGA.
Componente Leve Moderado Severo Completo
Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp
Resp-Pilar 0.648 0.382 0.677 0.382 0.894 0.454 1.211 0.454
Resp-Resp-M_Aba 0.475 0.371 0.643 0.371 0.919 0.409 1.582 0.409
Resp-EncF_Long 0.530 0.453 0.650 0.453 0.911 0.470 1.119 0.470
Resp-EncF_Tranv 0.538 0.518 0.719 0.518 1.157 0.549 1.546 0.549
Resp-Ap_Long 0.073 1.082 0.811 1.082 1.711 1.329 5.885 1.329
Resp-Ap_Tranv 0.123 0.646 0.574 0.646 0.927 0.814 2.048 0.814
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Tabela 5.8: Parâmetros calculados da fragilidade para cada componentes da ponte em função do SA-052.
Componente Leve Moderado Severo Completo
Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp
Resp-Pilar 1.485 0.418 1.558 0.418 2.115 0.498 2.953 0.498
Resp-M_Asa 1.064 0.489 1.524 0.489 2.334 0.530 4.462 0.530
Resp-EncF_Long 1.174 0.451 1.452 0.451 2.058 0.470 2.544 0.470
Resp-EncF_Tranv 1.189 0.583 1.655 0.583 2.851 0.618 3.969 0.618
Resp-Ap_Long 0.125 1.255 1.979 1.255 4.670 1.537 19.351 1.537
Resp-Ap_Tranv 0.220 0.757 1.311 0.757 2.282 0.950 5.712 0.950
Tabela 5.9: Parâmetros calculados da fragilidade para cada componentes da ponte em função do SA-047.
Componente Leve Moderado Severo Completo
Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp Med(g) Disp
Resp-Pilar 1.510 0.477 1.592 0.477 2.227 0.562 3.211 0.562
Resp-M_Aba 1.070 0.589 1.608 0.589 2.607 0.633 5.433 0.633
Resp-EncF_Long 1.167 0.481 1.463 0.481 2.123 0.501 2.662 0.501
Resp-EncF_Tranv 1.208 0.643 1.718 0.643 3.065 0.679 4.358 0.679
Resp-Ap_Long 0.102 1.367 2.070 1.367 5.270 1.674 24.761 1.674
Resp-Ap_Tranv 0.200 0.800 1.316 0.800 2.366 1.004 6.245 1.004
Conjugando os resultados através da capacidade estrutural e da demanda sísmica,
foram determinadas as curvas de fragilidade para valores de PGA, variando de 0 a 0,2g, como
se apresenta na Figura 5.21 e na Figura 5.22. No cálculo da fragilidade das componentes
em função do PGA, os aparelhos de apoio elastoméricos apresentam a maior probabilidade
de dano para os quatro níveis de capacidade, quando comparadas com as outras componen-
tes. Estas curvas foram desenvolvidas dadas as condições de fundação e as características
mecênicas do solo assumido.
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Figura 5.21: Curvas de Fragilidade das componentes em função de PGA.
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Figura 5.22: Curvas de Fragilidade das componentes em função de PGA.
De forma semelhante, com os resultados da capacidade e da demanda, foram
determinadas curvas de fragilidade desenvolvidas para valores de SA variando de 0 a 1.2g,
tanto para os valores de SA-052 e de SA-047, como se apresenta nas Figuras 5.23 e 5.24.
No cálculo da fragilidade das componentes em função de SA-052 e de SA-047, os
aparelhos de apoio elastomérico apresentam a maior probabilidade de dano para os níveis
de capacidade leve. De forma geral, as curvas de fragilidade de todas as componentes,
considerando as acelerações espectrais, foram consideravelmente maiores às determinadas
em função do PGA.
Os valores para as probabilidades de danos das componentes dos pilares, funda-
ção dos encontros e muros laterais, nos outros estados de dano (leve, moderado, severo e
completo), apresentaram correlações de tendência e magnitude.
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Figura 5.23: Curvas de Fragilidade das componentes em função de SA-052.
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Figura 5.24: Curvas de Fragilidade das componentes em função de SA-047.
Uma forma para evidenciar esse fato, foi assumindo um valor de referência na
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aceleração espectral nas curvas de fragilidade em função de SA-052 e de SA-047. Para o caso,
adotando um valor de 1g, percebe-se que as probabilidades nessas componentes estiveram
em uma margem próxima, com uma probabilidade inferior aos 20% para o estado moderado,
dos 5% no estado severo e aproximadamente 2% para o estado completo.
5.2.9 Curvas de fragilidade do sistema
Finalmente, conforme à metodologia adotada, foi determinada a contribuição ao
sistema de cada uma das componentes, e posteriormente, geradas as curvas de fragilidade
global da estrutura da ponte para as medidas de intensidade IM adotadas. Comparando-
se os modelos da demanda e da capacidade, foi possível determinar a fragilidade da ponte
condicionada aos valores da aceleração máxima do solo PGA e das acelerações espectrais de
SA-052 e SA-047.
Os resultados mostram que, para os intervalos de intensidade definidos, e consi-
derando como limite máximos dessas acelerações, os valores característicos segundo a norma
ABNT NBR 1571:2006, a estrutura da ponte apresenta uma probabilidade de colapso infe-
rior a 3% quando se utilizou PGA, e inferior a 8% quando se utilizou SA-052 e SA-047. As
análises da fragilidade da ponte apresentaram probabilidade de dano severo inferior a 7%
em função do PGA. Utilizando IM como função de SA-047 e SA-052, a probabilidade da
ocorrência do dano severo foi maior, com valores próximos aos 30%.
Em relação ao dano moderado, a estrutura apresentou probabilidades inferiores
aos 10% quando foram calculadas as curvas de fragilidade em função de PGA, porém nos
cálculos em função das acelerações espectrais (SA-052 e SA-047), a probabilidade foi inferior
a valores próximos de 60%, considerados valores altos de ocorrência. Finalmente, a probabi-
lidade de apresentar dano leve foi iminente, com valores de 100% com fragilidade em SA-052
e SA-047 e 90% quando se calculou a fragilidade em PGA.
Resultados da curvas de fragilidade do sistema
É possível observar na Figura 5.25, o conjunto de curvas de fragilidade plotadas
para o sistema da ponte, definido para cada um dos níveis de dano. Quando se atinge o
valor de 0,15g para a aceleração máxima no solo (PGA), existe uma grande possibilidade da
estrutura apresentar danos menores, com 90% de probabilidade, representados pelos limites
de dano leve da curva CDF (cumulative density function). Nestes casos, há a necessidade
de reparos simples na estrutura.
Além disso, a ponte teria uma probabilidade de apresentar danos moderados de
aproximadamente 8% que, no caso de ocorrência, resultariam em reduções da resistência
da estrutura, sem perigo para a vida dos usuários. A estimativa de sofrer danos severos
apresenta uma probabilidade de ocorrência inferior a 5%. Para este estado de dano, os pila-
res apresentariam uma degradação da resistência sem colapso, com a ocorrência de ruptura
de armadura transversal e flambagem de barras longitudinais, além de movimento residual
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Figura 5.25: Curvas de Fragilidade em função PGA.
significativo nas ligações. O risco de colapso estrutural apresenta uma probabilidade relati-
vamente baixa de ocorrência, com valores inferiores a 2%.
De acordo com a Figura 5.26, quando avaliada a fragilidade do sistema em função
do SA-052, no estado leve de dano, existe uma probabilidade de ultrapassar o limite leve de
dano de 100% da ponte sofrer danos menores quando atingir valores de 0,8 na aceleração
espectral. Além disso, a ponte teria uma probabilidade considerável de apresentar danos
moderados, da ordem de 55%, e que no caso de ocorrência, resultariam em reduções da
resistência da estrutura, demandando imediato reforço.
A probabilidade de atingir danos severos foi determinada com valores menores
à, aproximadamente, 28%, o que representaria riscos consideráveis à vida dos usuários. Por
último, o risco de colapso parcial ou destruição total, apresenta probabilidade relativamente
baixa de ocorrência, em torno de 8%, o qual se traduziria em perdas da estabilidade estrutural
e da resistência.
O traçado das curvas de fragilidade em função de SA-047, para a direção trans-
versal, têm uma tendência semelhante ao apresentado nas curvas de fragilidade do sistema
geradas na direção longitudinal, ou seja, SA-052. A Figura 5.27 ilustra que para o dano leve,
existe uma probabilidade de 100% de ocorrência de sofrer danos menores quando a aceleração
espectral atingir o valor de 0,8g. No caso de danos moderados, a probabilidade de ocorrên-
cia seria inferior à 58%, aproximadamente. As estimativas da probabilidade de sofrer danos
severos correspondem a valores inferiores à 30%, e para o dano completo, aproximadamente
9% de probabilidade de colapso iminente.
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Figura 5.26: Curvas de fragilidade em função de SA-052.
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Figura 5.27: Curvas de fragilidade em função de SA-047.
6 Concluções
Neste trabalho foi realizado um estudo de vulnerabilidade sísmica para dois es-
tudos de caso. O primeiro caso representa somente um pilar de concreto armado com deta-
lhamento de armaduras em desacordo com os padrões de estruturas resistentes aos efeitos
sísmicos. No segundo estudo de caso, foi proposta uma configuração típica para pontes
brasileiras em regiões de sismicidade moderada, onde foram estudadas a fragilidade de suas
componentes isoladamente e a fragilidade do sistema da ponte como um todo.
As primeiras definições no trabalho estão relacionadas ao risco sísmico, para o qual
foram determinados uma série de sinais de acelerogramas característicos desses fenômenos,
extraídos de uma base de dados que, contem registros de vibrações sísmicas de múltiplos
terremotos ao redor do mundo. Esses sinais, são apresentados em componentes nas direções
principais (horizontais e verticais).
Pesquisas relacionadas à vulnerabilidade sísmica têm evidenciado que o nível de
dano em uma estrutura está relacionado a fatores como a distância ao epicentro e o meio de
propagação das ondas sísmicas. Além disso, fatores como a configuração estrutural, o tipo
de solo circundante e a fundação, são preponderantes no nível de dano pós-evento sísmico.
Conforme estas indicações, foram estabelecidos modelos que utilizam rigidez e amortecimento
relativos às considerações do solo nos modelos de fundação, adotando-se dados da literatura.
Foi considerado o risco atribuído às regiões de atividade sísmica moderada no Bra-
sil, para os estudos de caso. Para tanto, foram compatibilizados os sinais sísmicos escolhidos,
com um espectro de resposta compatível com o território brasileiro. Posteriormente, esses
sinais foram utilizados em analises dinâmicas incrementais durante as simulações realizadas
no presente trabalho.
Modelagens 3D dos estudos de caso foram desenvolvidas no programa SAP2000
para as simulações numéricas, incorporando especificações as características mecânicas dos
materiais envolvidos, que permitiram considerar a não linearidade física e geométrica da
estrutura. Para esses modelos foram assumidas como componentes críticas os elementos
relacionados aos pilares, aparelhos de apoio e a fundação dos encontros.
Para a consideração dos efeitos não lineares nos pilares, foram utilizados modelos
de plasticidade e a definição do comportamento histérético para a determinação da resposta
desses elementos.
Para o desenvolvimento das curvas de fragilidade, foram assumidos valores para
estados limites de capacidade, assumindo parâmetros estatísticos da literatura. Definições
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de medidas caraterísticas da intensidade em relação ao movimento do solo foram assumidas.
Essas medidas corresponderam a valores de PGA e da aceleração espectral SA correspon-
dente ao valor do período natural do primeiro modo de vibração da estrutura nas direções
longitudinal e transversal (SA-052 e SA-047), respectivamente.
Foi assumido um tipo de solo com parâmetros mecânicos conforme valores comuns
encontrados no território brasileiro. A geometria da ponte corresponde a uma estrutura de
48m de comprimento, a qual foi determinada para representar uma seção de tabuleiro con-
vencional das rodovias brasileiras. Modelos numéricos foram desenvolvidos para os estudos
de caso do pilar isolado e da estrutura de ponte, utilizando os sinais dos terremotos da base
de dados disponível, para a consideração das incertezas oriundas dos efeitos sísmicos.
Os métodos analíticos, adotados na geração das curvas de fragilidade nos estudos
de caso, baseiam-se nas abordagens dos estudos de Nielson e DesRoches (2007) e Padgett
e DesRoches (2008). Os modelos de probabilidade foram quantificados utilizando modelos
probabilísticos da demanda. Um modelo probabilístico de demanda conjunta considerando
a demanda sísmica e a capacidade estrutural de todas as componentes foi desenvolvido para
a ponte completa, utilizando o método de Monte Carlo.
Os resultados das curvas de fragilidade mostraram que, para as medidas de in-
tensidade IM assumidas, a probabilidade de ocorrência de danos leves foi da ordem de 90%.
Baixos valores de probabilidade de dano moderado, severo e completo foram
observados, assumindo a aceleração máximo do solo (PGA) como medida de intensidade
(IM). Entretanto, ao se utilizar a aceleração espectral (SA) como medida de intensidade, as
probabilidades de ocorrência foram maiores. Neste caso, os resultados em relação à aceleração
espectral máxima esperada para o território nacional, mostraram que os danos moderados
foram da ordem de 55%, os danos severos de aproximadamente 30% e os danos completos
abaixo de 10%.
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7 Apêndices
Apêndice A
A interação solo-estrutura (Structuresoilinteraction-SSI ) descreve uma família
complexa de fenômenos que são causados pela flexibilidade dos solos de fundação (Suescun,
2012). As estruturas de pontes são consideradas as mais suscetíveis aos efeitos de SSI, quando
comparadas às outras construções. A SSI têm influencia na resposta global do sistema da
ponte, o que se reflete usualmente nos períodos naturais de vibração, com relação à perda
significativa de rigidez, e portanto, da resistência.
Neste capitulo são apresentados alguns valores calculados para a interação solo-
estrutura nas fundações da ponte, quando submetidas às solicitações sísmicas, as quais foram
implementadas no desenvolvimento dos modelos dos elementos de suporte estrutural no
presente trabalho. Um tipo de modelo de fundação para as estruturas de apoio intermediário
ou Bent é apresentado, juntamente com um modelo para a idealização dos encontros com
fundações em estacas.
Todas as considerações apresentadas neste capítulo estão baseadas no trabalho
de Suescun (2012), a partir do qual, foram adotadas rotinas de cálculo na determinação dos
modelos da fundações profundas.
7.1 Cálculo das propriedades da fundação do (Bent)
7.1.1 Propriedades do solo utilizado
-Módulo de cisalhamento (Gsolo)= 2.06E+07 Pa
-Coeficiente de Poisson (ν s)=0.25
-Peso específico (γ s)= 17000.00 N/m3
-Densidade do solo (ρ s)= 1700 kg/m3
-Velocidade da onda de cisalhamento (Vs)= 110 m/s
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7.1.2 Propriedades da estaca e geometria
Estacas do bloco de fundação
-tfnd= 1.30 m
-lf= 7.90 m
-Bave= 3.30 m
-Df= 1.80 m
-Área da seção transversal, A0= 26.07 m2
-Coeficiente de Poisson, ν=0.15
-f'c=30 MPa
-Peso específico, γ c= 23544.00 N/m3
-Módulo de Young, Ec= 2.46E+10 Pa
-Módulo de cisalhamento, Gc= 1.07E+10 Pa
-Raio equivalente no cap, roc= 2.88 m2
Estaca de concreto
-No. estacas em x= 7
-No. estacas em z= 3
-No. total de estacas= 21
-Comprimento da estaca, Lp= 12 m
-Diâmetro da estaca, Dp= 0.40 m
-Diâmetro externo, Dext= 0.40 m
-Diâmetro interno, Dint= 0.0 m
-Espessura, Dext-Dint= 0.40 m
-Raio da estaca, r0= 0.20 m
-Área da seção transversal da estaca, Ap= 0.1256 m2
-Volume, Vp= pi(r2ext-r
2
int)h= 1.5079m
3
-Massa da estaca, ρ p= 3550.351 kg
-Densidade, ρ p= 2354.4kg/m3
-Peso específico da estaca, γ p= 23544 N/m3
-Coeficiente de Poisson da estaca, ν=0.15
-Módulo de Young, Ep= 2.46E+10 Pa
-Módulo de cisalhamento, Gp= 1.07E+10 Pa
Espaçamento, x
-Externo, Sx= 0.75 m
-Interno, S1= 0.75 m
Espaçamento, z
-Externo, Sy= 0.30 m
-Interno, S2= 0.30 m
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7.1.3 Procedimento
Vertical:
1. Rigidez da mola e amortecimento de uma estaca.
-Esbeltez da estaca Sp/r0= 60.000
-Eestaca/Gsolo= 1195.9163
-Inércia da estaca Ip= 0.001256m4
-fw1= 0.02
-Rigidez de 1 uma estaca, k1w= 3.091E + 08 N/m
-fw2= 0.041
-Amortecimento de uma estaca, c1w= 1.1522E+06 Ns/m
2. Rigidez e amortecimento do grupo de estacas
-Para uma estaca de referência= P1
-S= Espaçamento entre a estaca de referência P1 às outras estacas
-Lp/2r0= 30
-
∑
αA= 8.32
-Rigidez do grupo de estacas, cgw= 7.8026E+08 N/m
-Amortecimento do grupo de estacas, cgw= 2.908E+06 N/m
3. Rigidez amortecimento devido ao atrito
-Para uma estaca de referência= P1
-S1= 2.7
-Rigidez devido ao atrito, kfw= 7.220E+07 N/m
-S2= 6.7
-Amortecimento devido ao atrito, cfw= 4.691E+06 Ns/m
4. Cálculo da rigidez total e amortecimento total
-Rigidez total na direção vertical, kgw= 8.524E+08 N/m
-Amortecimento total na direção horizontal, cgw= 7.600E+06 Ns/m
Translacional:
1. Cálculo da rigidez da mola e amortecimento de uma estaca
-Eestaca/Gsolo= 1195.9163
-fx1 para engaste no cabeçal= 0.024
-Inércia da estaca, Ip= 10.5524 m4
-Rigidez de uma estaca, k1x= 7.787E+11 N/m
-fx2= 0.06
-Amortecimento de uma estaca, c1x= 3.539E+09 Ns/m
2. Cálculo da rigidez e amortecimento de um grupo de estacas
-Ângulo de saída, β= 0◦
-Para uma estaca de referência é P1
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-
∑
αA= 8.27
-Rigidez do grupo de estacas, kgx= 1.977E+12 N/m
-Amortecimento do grupo de estacas, cgx= 8.988E+099 Ns/m
3. Cálculo da rigidez e amortecimento devido a uma estaca do bloco. -Sx1= 9.10
-Rigidez devido ao pilar cap, kfx= 1.069E+08 N/m
-Sx2= 9.1
-Amortecimento devido ao pilar cap, cfx= 6.372E+06 Ns/m
4. Rigidez total e amortecimento total, são a soma dos valores das rigidezes e
amortecimentos do passo 2 e 3. -Rigidez total na direção translacional, kgx=1.977E+12 N/m
-Amortecimento total na direção translacional, cgx= 8.995E+09 Ns/m
Balanço:
1. Rigidez e amortecimento de uma estaca tanto balançando como num movimento acoplado
-Eestaca/Gsolo= 1195.916
-fφ1= 0.38
-Rigidez de balanço, k1φ= 4.932E+11 N/m
-fφ2= 0.26
-Amortecimento de balanço, c1φ= 6.135E+08 Ns/m
-fxφ1= -0.041
-Rigidez de movimento acoplado, k1xφ= -2.660E+11 N/m
-fxφ2= -0.075
-Amortecimento de movimento acoplado, k1xφ= -8.849E+08 Ns/m
2. Computar rigidez e amortecimento de um grupo de estacas.
-Zc= tfnd/2= 0.65 m
-Rigidez do grupo de estacas, kgφ= 9.150+E11 N/m
-Amortecimento do grupo de estacas, cgφ= 1.480+E10 Ns/m
Torção:
1. Rigidez da mola e amortecimento de uma estaca.
-Seção transversal do momento polar de inércia da estaca, J= pir4o/2= 0.002513
-Eestaca/Gsolo= 152.24
-fη 1= 0.0025
-Rigidez de uma estaca, k1Ψ= 3.365E+06 N/m
-fη 2= 0.025
-Amortecimento de uma estaca, c1Ψ= 6111.82 Ns/m
2. Cálculo da rigidez e amortecimento de um grupo de estacas
-Rigidez torsional, kgΨ= 1.009E+14 N/m
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-Amortecimento torsional, cgΨ= 4.59E+11 Ns/m
Tabela 7.1: Rigidez em cada direção de um grupo de estacas dividido no número de pilares(2).
Grau de liberdade Rigidez N/m Amortecimento Ns/m
1. Horizontal, ux 9.888E + 11 4.4976E + 09
2. Vertical, uy 4.262E + 08 3.800E + 06
3. Horizontal, uz 9.8817E + 11 4.497E + 09
4. Balanço, uxx 4.575E + 12 7.40E + 09
5. Torsion, uyy 5.0450E + 13 2.2950E + 11
6. Rocking, uzz 4.575E + 12 7.40E + 09
7.2 Rigidez e parâmetros da fundação dos encontros com
estacas
Elementos considerados na direção longitudinal:
1. Contribuição do solo de aterro:
- Espessura na coroa do muro traseiro, tcoroa= 0.30 m
- Espessura efetiva do muro traseiro, Wmuro: lf -2tcoroa= 9.40m
- Força última do aterro no encontro Fult=138900 N
2. Elemento Gap: O considerado é de gap de 2.54 cm foi assumido (perfeitamente-elasto
plástico)
3. Contribuição das estacas, calculado segundo Suescun (2012).
Elementos considerados na direção transversal:
1. Contribuição das estacas, calculado segundo Suescun (2012). 2. Muro de asa. - A rigidez
do muro de asa.
Kmurodeasa=(8/9)(Kinicialbasa)=(1/4)((11.5E06+28.8E+06)/2)5690)= 4.030E+07 N/m
- A deformação última, yult=((0.06+0.10)/2)(Kmurohasa2)= 0.32 m
3. Aterro: - Largura superior da cunha do solo, We= 9.144 m
- Altura do aterro, Se= 10.668 m
- Inclinação lateral, Se= 1.5
Ktembk=(2SeGs)/(ln(1+(2Se(Se/We))))/2= 2.0514E+07 N/m
- Rigidez de aterro na direção vertical
Kvembk= (2SeEs)/(ln(1+(2Se(Se/We))))= 1.025E+07 N/m/m
